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V nalogi smo analizirali potresni odziv armiranobetonskih mostov s pomanjkljivo prečno armaturo 
stebrov. V večini novejših mostov v Sloveniji je strižna armatura določena tako kot je zahtevano v 
standardu Evrokod 8/2, preostali dve funkciji prečne armature: a) objetje betonskega jedra in b) 
preprečevanje uklona vzdolžne armature, pa nista vedno ustrezno obravnavani. Količina prečne 
armature je v kritičnih področjih dostikrat premajhna, razdalja med podprtimi palicami vzdolžne 
armature pa prevelika. Stremena so pogosto neustrezno oblikovana in izvedena brez primernih kljuk. 
Vse to lahko povzroči razpad betonskega jedra in uklon vzdolžnih armaturnih palic, kar zmanjšuje 
razpoložljivo duktilnost stebrov (sposobnost sipanja potresne energije), oziroma deformabilnost 
konstrukcije. 
 
Nalogo smo razdelili na dva delovna sklopa: 1) v prvem delu smo analizirali vpliv pomanjkljive prečne 
armature na ciklični odziv stebrov, ki so bili eksperimentalno preizkušeni v okviru doktorske naloge 
Anžlin (2017); 2) v drugem delu smo analizirali vpliv pomanjkljive prečne armature na odziv značilnega 
viadukta. Vse analize v prvem sklopu naloge smo izvedli, ne da bi poznali rezultate eksperimentov. 
V prvem delu naloge smo vse obravnavne stebre modelirali s standardnim Gibersonovim modelom s 
koncentrirano plastifikacijo. Odziv nelinearnih vzmeti smo opisali s Takedovimi histereznimi pravili. 
Ovojnice histerez smo določili s semi-empiričnimi in parametrično-empiričnimi metodami, ki jih 
vsebujeta standarda Evrokod 8/2 in Evrokod 8/3.  
Z vsemi upoštevanimi metodami smo dobili podobne ovojnice histerez, z eno pomembno izjemo, 
vrednosti za mejni zasuk stebrov so se namreč precej razlikovale. Tiste, ki so bile določene s 
parametrično-empirični postopkom, so bile v večini obravnavnih stebrov najmanjše in so se zelo dobro 
ujemale z rezultati eksperimentov. V obravnavnih stebrih je pomanjkljiva prečna armatura zmanjšala 
deformacijsko kapaciteto stebrov. Spremenila je tudi način porušitve stebrov. V večini stebrov s 
pomanjkljivo prečno armaturo so se vzdolžne palice globalno uklonile. V stebrih s standardno prečno 
armaturo je porušitev nastopila, ko so se vzdolžne palice pretrgale. 
V drugem delu naloge smo primerjali potresni odziv značilnega viadukta, kjer so bili stebri v enem 
primeru armirani s standardno, v drugem pa z nestandardno prečno armaturo. S primerjavo rezultatov 
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teh analiz smo ugotovili, da pomanjkljiva prečna armatura ni imela bistvenega pomena na nosilnost 
konstrukcije in potresni odziv konstrukcije, preden je stekla armatura v stebrih. Bistveno pa je vplivala 
na deformacijsko kapaciteto viadukta. Deformacijska kapaciteta viadukta, ki smo jo definirali kot 
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Abstract 
In this thesis, we present an analysis of seismic response of reinforced concrete bridges with substandard 
lateral reinforcement of columns. Most of the bridges, that were built in Slovenia in the near past have 
shear reinforcement according to standard Eurocode 8/2, however the other two functions of lateral 
reinforcement, which are: a) confinement of the concrete core; b) preventing buckling of the longitudinal 
reinforcement, are not always adequately satisfied. In such cases, the amount of lateral reinforcement in 
critical areas of the section is mostly inappropriate, while distance between the supported bars of the 
longitudinal reinforcement is too large. Stirrups are often inadequately designed and constructed without 
suitable hooks. All of this can lead to the collapse of the concrete core and buckling of the longitudinal 
reinforcement, which reduces the ductility of columns (the ability to absorb energy), or the deformability 
of the structure.  
The thesis was divided in two parts: 1) Cyclic response of columns with inadequate lateral reinforcement 
detailing, which were experimentally tested in the framework of doctoral thesis Anžlin (2017), was 
analysed in the first part; 2) Influence of inadequate lateral reinforcement details on the response of a 
characteristic viaduct was examined in the second part. All of the analyses that were performed in first 
part were done without knowing the results of the experiments. 
In the first part of thesis, considered columns were modelled using the Giberson material model with 
lumped plasticity. The response of nonlinear springs was described with the Takeda hysteresis rules. 
Hysteresis envelopes were determined using semi-empirical and parametric-empirical methods 
according to Eurocode 8/2 and Eurocode 8/3. 
With all of the considered methods, similar hysteresis envelopes were obtained, with one notable 
exception. The values for the ultimate rotation of the columns varied considerably. Those determined 
by the parametric-empirical procedure were the smallest in most of the considered columns and were in 
good agreement with the results of the experiments. Inadequate lateral reinforcement of column 
specimens showed a reduced deformation capacity of columns. They also change the way of failure, in 
most columns with inadequate lateral reinforcement, a global buckling of longitudinal bars was 
obtained. In columns with appropriate lateral reinforcement, the failure occurred due to the rupture of 
longitudinal bars. 
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In the second part of thesis, comparison of seismic response of typical viaduct, in which one case 
considered columns with standard, and in the other substandard lateral reinforcement, was made. It was 
observed, that inadequate lateral reinforcement did not have a significant impact on capacity and 
response of structure before yielding of column longitudinal reinforcement. However, it significantly 
affected the deformation capacity of the viaduct. The deformation capacity of the viaduct, which was 
defined as the maximum displacement at which the first column collapses, was higher in the case of 
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 UVOD 
 
Varovanje človeških življenj in preprečitev neželenih vrst poškodb in porušitev konstrukcij pri 
močnih potresih je eden izmed glavnih ciljev potresnega inženirstva. Ta cilj lahko uresničimo s primerno 
zasnovanimi in načrtovanimi konstrukcijami. Pri tem je treba poudariti, da se projektiranje konstrukcij 
za vpliv potresne obtežbe zelo razlikuje od projektiranja pri drugih vrstah vplivov, saj se za razliko od 
drugih obtežb pri potresnem vplivu dopuščajo poškodbe.  
Glede na to, da so močni potresi razmeroma redki, zahteve v konstrukciji pa zelo velike v primerjavi z 
drugimi vplivi, bi bilo običajno projektiranje konstrukcij, s katerim zagotovimo elastičen odziv, 
neekonomično. Zato potresne sile v konstrukciji običajno zmanjšamo, kar pa pomeni, da zagotovimo 
manjšo nosilnost od potrebne, oziroma da v konstrukciji pri projektnem potresu dopuščamo poškodbe.  
Poškodbe, ki jih dopuščamo morajo biti nadzorovane in duktilne. S tem omogočimo, da se lahko v 
konstrukciji sipa dovolj potresne energije, ne da bi se konstrukcija porušila. Takšno obnašanje dosežemo 
z ustrezno zasnovo konstrukcije, s primernimi postopki projektiranja (ki vključujejo metodo načrtovanja 
nosilnosti) in primernimi konstrukcijskimi detajli. V vsakem primeru moramo preprečiti krhke 
poškodbe, za katere je značilno, da se zgodijo nenapovedano in hipno, ter v splošnem ne omogočajo 
zadostnega sipanja potresne energije. 
Pri gradnji običajnih objektov upoštevamo potres s povratno dobo 475 let. Verjetnost, da se bo takšen 
potres dogodil v 50-letni življenjski dobi objekta je 10%. Zaradi razmeroma majhne verjetnosti, da se 
bo takšen potres dogodil, večina ljudi običajno ne razmišlja resno o njegovih posledicah. Nedavna 
anketa na eni izmed televizijskih postaj je pokazala, da je večina anketirancev mnenja, da so stavbe, v 
katerih živijo, potresno varne, navkljub temu, da večina anketirancev ni znala navesti razlogov za takšno 
mnenje. Rezultati ankete niso presenetljivi, saj so različne študije pokazale, da zaskrbljenost ljudi glede 
potresov in njihovih učinkov strmo upada s časovno oddaljenostjo od zadnjega potresa. 
V novih konstrukcijah, ki so projektiranje in zgrajene ob upoštevanju določil sodobnih standardov, kot 
je npr. Evrokod 8, lahko pričakujemo primeren odziv pri projektni potresni obtežbi. To pa ne velja za 
številne starejše objekte, še zlasti tiste, ki so zgrajeni v obdobju po drugi svetovni vojni. Takrat še niso 
bili znana načela, na katerih temelji sodobno potresno inženirstvo, gradnja je bila hitra, materiali 
pomanjkljivi, delavci pa dostikrat neprimerno usposobljeni. Zato je kakovost velikega števila objektov 
iz tistega časa dokaj vprašljiva.  
Tudi pri preteklih močnejših potresih, kot so npr. Northridge 1994, Kobe 1995, Turčija 1999, so se 
pokazale številne pomanjkljivosti starejših objektov. Pri potresu v Northridgu so bili še zlasti hudo 
poškodovani številni viadukti in mostovi. To je predstavljalo resen problem pri zagotavljanju pomoči 
prizadetim področjem, saj so bile številne poškodovane konstrukcije zgrajene v okviru najbolj 
pomembnih prometnic.  
S ciljem preprečevanja pojavljanja takšnih težav, sodobni standardi za gradnjo na potresno ogroženih 
območjih zahtevajo, da morajo mostovi ohraniti svojo funkcijo tudi v primeru močnejših potresov. Tako 
npr. standard Evrokod 8/2 pri projektnem potresu ne dopušča poškodb prekladne konstrukcije, v stebrih 
pa so dovoljeni le duktilni tipi poškodb. Nujno je potrebno preprečiti strižne poškodbe stebrov, razpad 
betonskega jedra zaradi neustreznega objetja s stremeni in uklon vzdolžne armature.  
Strižne poškodbe lahko preprečimo z ustrezno načrtovano in oblikovano prečno armaturo (s stremeni). 
Standard Evrokod 8/2 zahteva, da pri računu potrebne strižne armature upoštevamo metodo načrtovanja 
nosilnosti, s katero zagotovimo, da strižne porušitve ne bo.  
  
2                       Janevski, A. 2019. Potresni odziv armiranobetonskih mostov s pomanjkljivo prečno armaturo stebrov. 
Mag. delo. Ljubljana, UL FGG, Magistrski študijski program druge stopnje Gradbeništvo, Gradbene konstrukcije. 
 
 
Za zagotovitev ustreznega objetja betonskega jedra in preprečevanje uklona vzdolžnih armaturnih palic 
Evrokod 8/2 predpisuje potrebno količino prečne armature za objetje in posebne konstrukcijske detajle 
za oblikovanje stremen in razvrstitev vzdolžne armature po prerezu in vzdolž stebra. 
V večini novejših mostov v Sloveniji je strižna armatura določena tako kot je zahtevano v standardu 
Evrokod 8/2. Preostali dve funkciji prečne armature (objetje betonskega jedra in preprečevanje uklona 
vzdolžne armature) pa nista vedno obravnavani v skladu z zahtevami standarda. Količina prečne 
armature je v kritičnih področjih (tam kjer so upogibne obremenitve največje) pogosto premajhna. 
Nedosledno so upoštevane omejitve razdalj med palicami vzdolžne armature ter zahteve glede količine 
stremen v prerezih in vzdolž stebrov. Stremena so pogosto neustrezno oblikovana in izvedena brez 
primernih kljuk. Vse to lahko povzroči razpad betonskega jedra in uklon vzdolžnih armaturnih palic, 
kar zmanjšuje razpoložljivo duktilnost stebrov (sposobnost sipanja potresne energije) oziroma 
konstrukcije. Podobno kot pri strigu, so tudi v teh primerih poškodbe krhke in hipne ter jih ne moremo 
popraviti.  
V zadnjem času je bilo narejenih kar nekaj raziskav o tem, kako premajhna količina stremen in njihova 
neustrezna oblika vplivata na odziv mostnih stebrov. Pred kratkim so bile na primer narejene obsežne 
eksperimentalne in analitične raziskave v okviru doktorske disertacije dr. Andreja Anžlina (2017). Te 
raziskave so bile tudi podlaga za delo, ki je predstavljeno v tej magistrski nalogi, sestavljeni iz dveh 
delov.  
V prvem delu naloge smo predstavili analizo cikličnega odziva armiranobetonskih mostnih stebrov z 
značilnimi pomanjkljivimi konstrukcijskimi detajli, ki so bili eksperimentalno preizkušeni v okviru 
zgoraj omenjene doktorske naloge. Analizo smo naredili, ne da bi poznali rezultate eksperimentov. 
Ciklični odziv smo napovedali z metodami in numeričnimi modeli, ki so vključeni v standarda Evrokod 
8/2, ki je namenjen projektiranju novih mostov na potresnih področjih, ter Evrokod 8/3, ki je namenjen 
analizi potresnega odziva in potresni utrditvi obstoječih mostov. 
Prvi del naloge sestavljajo poglavja 2.-5. V drugem. poglavju so najprej predstavljene značilne 
pomanjkljivosti, ki jih najpogosteje srečamo v mostovih in značilnosti odziva teh mostov v preteklih 
potresih.  
V tretjem poglavju je podan pregled literature. Najprej smo predstavili metode, ki se najbolj pogosto 
uporabljajo za analizo potresnega odziva premostitvenih objektov. Zatem smo predstavili numerične 
modele, ki jih pri tem uporabljamo. Slednji temeljijo na ustreznih materialnih modelih, ki smo jih 
povzeli na koncu tretjega poglavja. 
Četrto poglavje vsebuje pregled eksperimentov, ki so bili izvedeni v okviru doktorske naloge Andreja 
Anžlina, za katere smo naredili vnaprejšnjo analitično napoved odziva. Izvedenih je bilo enajst cikličnih 
testov pravokotnih stebrov, ki so predstavljali pasnice tipičnih mostnih stebrov. Namen preiskav je bil 
ovrednotiti vpliv premajhne količine stremen in različnih pomanjkljivih konstrukcijskih detajlov na 
potresni odziv mostnih stebrov. Analizirani so bili naslednji parametri: a) količina stremen v prerezu in 
vzdolž stebra, b) njihova razdalja vzdolž stebra, c) razdalja med podprtimi vzdolžnimi palicami, d) 
oblikovanje kljuk stremen in e) krovna plast. Ker je bil v tej magistrski nalogi poudarek predvsem na 
konstrukcijskih detajlih in količini prečne armature, smo analizirali šest ustreznih stebrov. Analitična 
napoved odziva in naknadna primerjava z rezultati eksperimenta sta prikazani v petem poglavju. 
V šestem poglavju, ki predstavlja drugi del naloge, smo analizirali vpliv pomanjkljivih konstrukcijskih 
detajlov v stebrih na potresni odziv značilnega mostu. Analizirali smo armiranobetonski most, ki je 
podprt s stebri s prerezom oblike I, kjer smo upoštevali tipične pomanjkljivosti prečne armature za 
objetje in preprečevanja uklona vzdolžne armature. Odziv smo primerjali s potresnim odzivom enakega 
mostu, v katerem je bila armatura v stebrih določena tako, da so upoštevana vse določila standarda 
Evrokod 8/2. Končne ugotovitve predstavljamo v zadnjem, sedmem poglavju naloge. 
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 PREGLED POMANJKLJIVOST PREMOSTITVENIH OBJEKTOV IN 
TIPIČNIH PORUŠITEV OB NEDAVNIH MOČNEJŠIH POTRESIH 
 
V tem poglavju je podan pregled projektantske prakse pri projektiranju tipičnih, predvsem starejših 
mostov za vpliv potresne obtežbe. V Sloveniji in širše v srednji Evropi se najbolj pogosto gradijo gredni 
armiranobetonski mostovi (Zevnik, 2007). V (Vidrih 2012) so opisane tri najbolj pogoste 
pomanjkljivosti, ki jih lahko opazimo v projektni dokumentaciji teh mostov: 
- Pričakovani pomiki konstrukcije so običajno podcenjeni, saj v analizi ni upoštevano, da stebri 
običajno razpokajo in se zaradi tega zmanjša njihova togost. Pogosto pa tudi pri računu pomikov 
ni upoštevano, da je potresna obtežba reducirana in da je treba zato računske elastične pomike 
zaradi reducirane obtežbe pomnožiti z ustreznim faktorjem obnašanja. 
 
- Pogosto so bile potresne sile, ki so bile upoštevane v računu (običajno le nekaj odstotkov lastne 
teže konstrukcije), premajhne (redukcija sil je bila prevelika, glede na razpoložljivo duktilnost 
konstrukcije). Zato je bila količina vzdolžne in predvsem prečne armature premajhna. 
 
- Zagotovljena duktilnost konstrukcije ni bila ustrezna, saj so bili konstrukcijski detajli, predvsem 
tisti, ki se nanašajo na prečno armaturo stebrov, neustrezni.  
V nadaljevanju podajamo pregled najbolj značilnih pomanjkljivosti, ki jih srečamo pri starejših 
mostovih, nekaj pa je takšnih (npr. pomanjkljivosti prečne armature za objetje in preprečevanje uklona 
vzdolžne armature), ki so značilne tudi za novejše konstrukcije, zgrajene v okviru avtocestnega križa. 
 Pomanjkljivosti starejših mostov 
Starejši mostovi, zgrajeni pred letom 1980, imajo pogosto veliko nepravilnosti v svoji konstrukcijski 
zasnovi. Te ne vplivajo le na njihovo trajnost in varnost pri vsakdanji uporabi, pač pa lahko tudi bistveno 
poslabšajo njihov odziv pri potresni obtežbi. Pogosto konstrukcijski detajli v starejših mostovih ne 
zagotavljajo ustrezne duktilnosti, ki je predvidena pri projektiranju. V določeni meri je to posledica 
dejstva, da je bilo v času projektiranja teh mostov znanje o načelih, ki so danes uveljavljeni v potresnem 
inženirstvu in obstoječih standardih, dokaj pomanjkljivo. V nadaljevanju povzemamo najbolj pogoste 
pomanjkljivosti pri projektiranju starejših mostov in posamezne pomanjkljivosti, ki jih vsebujejo tudi 
novejši mostovi: 
- Neustrezni preklopi vzdolžne armature v stebrih. Preklopna dolžina vzdolžne armature je 
pogosto premajhna, čeprav je preklop izveden v več nivojih. Ni zagotovljeno ustrezno objetje 
betona v območju preklopov. Preklopi so izvedeni tudi ob vpetju, v območju plastičnih členkov, 
kjer so obremenitve največje. V velikem številu primerov je uporabljena gladka armatura. 
Zaradi tega lahko pride to zdrsa vzdolžnih palic. 
 
- Neustrezno objetje betonskega jedra in varovanje vzdolžne armature pred uklonom. Običajno 
je količina prečne armature nezadostna, da ustrezno objame betonsko jedro. Zaradi nezadostne 
količine stremen in njihove prevelike razdalje, lahko pri močnih potresih pričakujemo uklon 
vzdolžne armature. Problem je še bolj izrazit v nekaterih viaduktih, kjer je bila prečna armatura 
na notranji strani vzdolžnih palic (Slika 2.1a). Neustrezna prečna armatura za objetje in 
preprečevanje uklona vzdolžnih palic ni značilna le za starejše mostove, pač pa jo pogosto 
najdemo tudi v novejših konstrukcijah, kjer pri projektiranju niso bile upoštevane vse zahteve 
standarda Evrokod 8/2,  
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Slika 2.1: Steber s pomanjkljivimi detajli armature (a) Prečni prerez stebra in (b) Vzdolžni prerez stebra 
(Zevnik, 2007). 
Figure 2.1: Example of poor detailing in bridge pier (a) Pier cross-section and (b) Longitudinal cross-section of 
the pier (Zevnik, 2007). 
- Neustrezna strižna nosilnost. Po pregledu nekaterih mostov je bilo ugotovljeno, da se količina 
prečne armature zmanjšuje z višino stebrov, kar je s stališča potresne obtežbe velika 
pomanjkljivost, saj so strižne zahteve vzdolž stebrov običajno konstante. Zato lahko v takšnih 
stebrih pričakujemo krhko strižno porušitev na mestih, kjer strižne obremenitve presegajo 
strižno nosilnostjo stebrov. Poleg tega se je potrebno zavedati, da moramo strižne obremenitve 
v stebrih določiti z metodo načrtovanja nosilnosti, na temelju upogibne nosilnosti stebrov. To 
pa pomeni, da so največje pričakovane strižne obremenitve lahko precej večje od računskih, kar 
pri projektiranju starejših mostov pogosto ni bilo upoštevano.  
 
- Povečanje vzdolžne armature zaradi strižnih obremenitev. Neupoštevanje prispevka striga k 
napetostim v vzdolžni armaturi lahko vodi do resnih poškodb v primeru močnejšega potresa. 
 
- Premajhna debelina krovne plasti. Zaradi premajhne debeline krovne plasti so starejši mostovi 
in viadukti zelo občutljivi na vplive okolja. Slednje lahko povzroči odpadanje krovnih plasti in 
korozijo armature, kar lahko v določeni meri vpliva tudi na nosilnost konstrukcijskih elementov. 
 
- Gladka armatura. V velikem številu starejših mostov je uporabljena gladka armatura. Zato je 
sprijemnost med armaturo in betonom manjša, kar lahko med ostalim povzroči širše razpoke in 
poveča občutljivost na vplive okolja. 
 
- Premajhni pomiki. Pri analizi so bili pomiki pogosto podcenjeni, saj so bili upoštevani le pomiki 
zaradi reducirane potresne obtežbe. Dejanski pomiki konstrukcije so približno enaki pomikom 
pri nereducirani potresni obtežbi, kar pomeni, da so bili pomiki podcenjeni tudi za več kot 300 
%. To lahko vodi do poškodb in porušitev dilatacij in ležišč, v primeru mostov, sestavljenih iz 
več prostoležečih nosilcev, pa lahko povzroči tudi porušitev konstrukcije. 
 
- Dolžine naleganja. Verjetnost zdrsa nekontinuirane prekladne konstrukcije je povezana z lego 
in velikostjo ležišč nad stebri. V večini primerov so ležišča nameščena blizu robov stebrov in 
krajnih opornikov, njihova velikost pa je premajhna (glej prejšnji odstavek). Zato lahko pride 
do padca prekladne konstrukcije.  
Naštete pomanjkljivosti so v preteklih potresih povzročile porušitve, ki so opisane v nadaljevanju.  
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 Tipične porušitve starejših mostov ob nedavnih močnejših potresih 
V tem poglavju je podan pregled tipičnih poškodb in porušitev premostitvenih objektov. Najpogostejši 
razlog za porušitev stebrov so pomanjkljivi oziroma neustrezni konstrukcijski detajli.  
V grobem lahko poškodbe stebrov razdelimo na duktilne in krhke. Poškodbe zaradi upogibnih 
obremenitev so tipičen primer duktilnih poškodb. Takšne poškodbe dovoljujemo.  
Tipični primeri krhkih poškodb stebrov, ki jih moramo s pravilnim projektiranjem in konstruiranjem 
nujno preprečiti, so prikazani na Slika 2.2b in c.  
Na sliki 2.2a je prikazana porušitev stebra zaradi neustrezne armature za objetje. V področju največjih 
upogibnih obremenitev se v stebru pojavijo velike osne tlačne napetosti. Posledično so stebri 
obremenjeni tudi z velikimi nateznimi napetostmi pravokotno na smer obremenjevanja. V kolikor v 
stebru ni ustrezne prečne armature, betonsko jedro zaradi teh nateznih napetosti razpade. Porušitev je 
hipna in krhka. Običajno se pri tem tudi ukloni vzdolžna armatura, ki se v naslednjih ciklih, ko je natezno 
obremenjena, tudi pretrga. Takšne poškodbe lahko prav tako pričakujemo v posameznih novejših 
mostovih v Sloveniji, kjer pri projektiranju niso bile dosledno upoštevane vse zahteve standarda 
Evrokod 8/2. 
Na slikah 2.2 b in c je prikazana strižna porušitev mostnih stebrov. Slednja nastane zaradi premajhne 
količine strižne armature. Strižne armature je običajno premalo le v starejših mostovih, kjer pri 
projektiranju ni bila upoštevana metoda načrtovanja nosilnosti.  
Oba zgoraj opisana načina krhke porušitve lahko pospešijo tudi neustrezno oblikovana stremena, npr. 
takšna, ki nimajo ustrezno oblikovanih kljuk. 
 
Slika 2.2: Porušitev mostnih stebrov po potresu v Kobeju, 1995 (a) Neustrezno objetje in uklon vzdolžne 
armature, (b) in (c) Strižna porušitev (EASY, 2009). 
Figure 2.2: Collapse of bridge piers after the earthquake in Kobe, 1995 (a) Insufficient confinement and 
buckling of the longitudinal reinforcement, (b) and (c) Shear failure (EASY, 2009). 
Kot je bilo omenjeno na začetku poglavja, so bili pomiki zaradi potresne obtežbe pogosto podcenjeni. 
To je v določenih primerih povzročilo padec prekladne konstrukcije z ležišč (Slika 2.3), oziroma 
poškodbe dilatacij. 
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Slika 2.3: Porušitev prekladne konstrukcije po potresu (a) Loma Prieta, 1989 in (b) Niigata, 1964 (Moehle in 
Eberhard, 2000). 
Figure 2.3: Collapse of superstructure after the earthquake (a) Loma Prieta, 1989 and (b) Niigata, 1964 (Moehle 
and Eberhard, 2000). 
Pri monolitnih premostitvenih objektih je prihajalo do poškodb in porušitev vozlišč zaradi naslednjih 
razlogov: a) pomanjkljiva strižna armatura vozlišč prečnih gred in stebrov (Slika 2.4b), b) premajhna 
količina prečne armature. 
Zaradi visokih pasivnih pritiskov v zaledni zemljini, ki so posledica trka prekladne konstrukcije v 
opornika, lahko pride do zasuka krajnih opornikov (Slika 2.4a). Ne glede, da so takšne poškodbe velike, 
običajno ne vplivajo na globalno stabilnost in porušitev konstrukcije. 
Dvigovanje oziroma zasuk temeljev je tipična poškodba temeljev. Takšne poškodbe so razmeroma 
redke. Največkrat je vzrok nezadostna upogibna in strižna nosilnost temelja. 
 
Slika 2.4: (a) Zasuk krajnega opornika in poškodbe vozlišča po potresu Northridge, 1994 in (b) Poškodbe 
vozlišča po potresu Loma Prieta, 1989 (Moehle in Eberhard, 2000). 
Figure 2.4: (a) Rotation of the abutment and damage to joint after earthquake Northridge, 1994 and (b) Failure 
of joint after Loma Prieta earthquake in 1989 (Moehle and Eberhard, 2000). 
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  Pomembnejše ugotovitve 
Pomanjkljivo znanje in projektantske napake, kot tudi neustrezna zasnova in izvedba konstrukcijskih 
detajlov, so v preteklih potresih povzročili resne poškodbe, v posameznih primerih pa tudi porušitve 
mostov, predvsem takšnih, ki so bili zgrajeni preden so bili znana temeljna načela sodobnega potresnega 
inženirstva.  
Sodobni standardi so postopke projektiranja bistveno izboljšali. Pri projektiranju upoštevamo metodo 
načrtovanja nosilnosti. Eksplicitno je zahtevano, da se pomiki konstrukcije določijo z upoštevanjem 
načela enakosti pomikov konstrukcije, ki se na potres odziva nelinearno in konstrukcije z enakim 
nihajnim časom in elastičnim odzivom. Obvezna je uporaba rebraste armature. Preklopne dolžine so 
večje. Večja pozornost je namenjena tudi konstruiranju prečne armature. Stremena so večinoma zaprta 
in se morajo končati z ustrezno oblikovanimi zankami, ki zagotavljajo ustrezno objetje betonskega 
prereza ter preprečujejo uklon vzdolžnih palic. 
Starejši premostitveni objekti in tudi nekaj novejših mostov ne ustrezajo zahtevam današnjih standardov, 
zato bi bilo potrebno razmisliti o njihovi utrditvi. Še zlasti to velja za tiste konstrukcije, ki se nahajajo 
na najbolj pomembnih prometnicah.  
V tej nalogi smo se posvetili problemu neustrezne armature za objetje in preprečevanju uklona vzdolžne 
armature. Predvsem zaradi tega, ker se s tem problemom, kot je že omenjeno, lahko soočimo tudi v 
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 PREGLED LITERATURE 
 
Za oceno potresnih zahtev v armiranobetonskih mostovih potrebujemo ustrezne numerične 
modele. To poglavje je posvečeno modeliranju mostnih stebrov, ki v mostovih predstavljajo ključne 
konstrukcijske elemente za prenos potresne obtežbe. Pri projektnem potresu v stebrih dopuščamo 
upogibne poškodbe. Torej je njihov odziv nelinearen. V nadaljevanju so opisani standardni numerični 
modeli, s katerimi lahko primerno simuliramo nelinearno upogibno obnašanje. Te modele smo uporabili 
za oceno cikličnega odziva eksperimentalno preizkušenih stebrov (5 poglavje) in za oceno potresnega 
odziva mostov, prikazanih v 6 poglavju. V nadaljevanju smo tudi bolj podrobno predstavili metodo N2, 
ki smo jo uporabili za oceno potresnega odziva mostov, prikazanih v 6 poglavju. 
 Metode analize potresnega odziva mostov 
Odziv mostov pri potresni obtežbi je običajno nelinearen. Navkljub temu za oceno tega odziva pri 
standardnih postopkih projektiranja še vedno uporabljamo linearne/elastične metode analize. Sodobni 
standardi poleg linearnih metod vključujejo tudi nelinearne metode analize, ki so zaenkrat namenjene 
natančnejši oceni odziva konstrukcij, ki so bile projektirane na podlagi rezultatov elastičnih metod 
analize. V prihodnosti pa lahko pričakujemo, da bodo nelinearni postopki analize vključeni tudi v 
standardne postopke projektiranja. 
Ocena potresnega odziva s pomočjo nelinearnih metod je še posebej smiselna v obstoječih 
konstrukcijah, v katerih lahko pridobimo podatke o dejanski geometriji, materialih in konstrukcijskih 
detajlih. To zlasti velja za novejše konstrukcije, za katere je običajno na voljo dovolj celovita projektna 
dokumentacija. 
V nadaljevanju podajamo pregled obstoječih metod, ki se dandanes uporabljajo za analizo potresnega 
odziva konstrukcij. Linearne metode analize so le na kratko povzete. V poglavju 3.1.2 je bolj podrobno 
predstavljena metoda N2 (Fajfar in Fischinger, 1987), s katero smo naredili poenostavljeno nelinearno 
potresno analizo mostov, predstavljenih v 6 poglavju. 
3.1.1 Linearne metode analize 
Linearne metode analize se v potresnem inženirstvu uporabljajo že dolgo in so še vedno vključene v 
standardne postopke projektiranja. V linearnih metodah analize predvidevamo, da se togost 
elementov/konstrukcije ne spreminja. V armiranobetonskih konstrukcijah in elementih pa se togost 
spreminja. Posledično zveza med silami in pomiki ni linearna (Slika 3.1), zato v linearnih analizah 
običajno upoštevamo t.i. efektivno togost elementov, ki je na sliki 3.1 označena s K. Dejanski odziv 




               (3.1) 
V zgornjem izrazu sta 𝑆𝑦 in 𝛥𝑦 nosilnost prereza in pripadajoči pomik na meji tečenja (glej Sliko 3.1). 
Pri projektiranju novih konstrukcij na začetku postopka projektiranja ne vemo, kakšna je potrebna 
vzdolžna in prečna armatura. Posledično zveze med silo in pomikom, ki je prikazana na sliki 3.1, ne 
moremo določiti, zato se v praksi najpogosteje privzame, da efektivna togost posameznega elementa 
ustreza polovični vrednosti vztrajnostnega momenta in strižnega prereza nerazpokanega elementa 
(prereza). 
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Slika 3.1: Zveza med silo in pomikom za armiranobetonske elemente, povzeto po Paulay in Priestley (1992). 
Figure 3.1: Typical relationship between force and displacement for reinforced concrete elements, adopted from 
Paulay and Priestley (1992). 
Za oceno potresnega odziva različnih vrst konstrukcij običajno uporabljamo modalno analizo s spektri 
odziva (angl. modal response spectrum analysis). Slednja je v standardu Evrokod 8/2 predstavljena kot 
referenčna metoda za analizo mostov, vključena pa je tudi v večino programskih paketov za analizo 
konstrukcij. Poleg modalne analize s spektri odziva, standard Evrokod 8/2 dovoljuje tudi uporabo 
metode s horizontalnimi silami (angl. lateral force method), ki se lahko uporablja le za analizo regularnih 
mostov. Glede na to, da linearnih metod analize v nalogi nismo uporabili, jih tudi ne bomo podrobneje 
predstavili. 
3.1.2 Nelinearne metode analize 
Ko enkrat določimo armaturo v konstrukciji, lahko natančneje ocenimo potresni odziv, in sicer z 
nelinearnimi postopki analize. Nelinearne metode analize lahko razdelimo na: a) nelinearno analizo 
časovnega odziva (angl. inelastic response history analysis – IRHA) in b) poenostavljeno nelinearno 
statično analizo. V standard Evrokod 8/2 sta vključeni obe vrsti analize. 
Nelinearna analiza časovnega odziva se v vsakdanji praksi zaradi zahtevnosti še vedno redko uporablja. 
Običajno jo uporabljamo pri raziskavah ali za oceno potresnega odziva zelo pomembnih konstrukcij. 
Kot alternativna rešitev so se uveljavile poenostavljene metode nelinearne analize, ki temeljijo na potisni 
analizi (angl. pushover analysis). 
Ena od najbolj enostavnih je metoda N2. Pomen njenega imena je naslednji: a) N je oznaka za nelinearno 
analizo, b) 2 pa oznaka za dva numerična modela, ki se uporabljata pri tej metodi. Potisna analiza se 
izvede na sistemu z več prostostnimi stopnjami (angl. MDOF – multi degree of freedom model). Na 
podlagi potisne analize se določi ekvivalenten model z eno prostostno stopnjo (angl. SDOF – single 
degree of freedom model), ki se uporabi za dinamično analizo.  
Prvo različico sta predlagala Fajfar in Fischinger (1987). Končna osnovna različica, ki je vključena tudi 
v standarde Evrokod 8 (CEN 2004b, CEN2005c), je predstavljena v (Fajfar, 2002). Kasneje je bila 
razširjena tako, da se lahko uporablja za analizo neregularnih konstrukcij (Kreslin in Fajfar, 2011).  
Izvirno je bila metoda N2 razvita za analizo stavb. Prva verzija za analizo mostov je predstavljena v 
(Fajfar et al., 1997). V (Isaković in Fischinger, 2005, in Isaković et al, 2008) so glede na specifični odziv 
mostov predlagane ustrezne spremembe in določene omejitve pri njeni uporabi za analizo mostov. 
V nadaljevanju so prikazani temeljni koraki metode N2 in posebnosti, ki jih moramo upoštevati pri njeni 
uporabi za oceno potresnega odziva mostov. 
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Korak 1: Definicija nelinearnega modela z več prostostnimi stopnjami – MDOF 
V prvem koraku določimo nelinearni model konstrukcije z več prostostnimi stopnjami MDOF (Multi-
degree-of-freedom). Model je podoben tistemu, ki ga uporabljamo v linearni analizi, vendar je razširjen 
tako, da lahko opiše nelinearen odziv konstrukcijskih elementov (Slika 3.2). Slednje običajno 
modeliramo z linijskimi elementi, ki imajo v vozliščih nelinearne vzmeti (gredni elementi s 
koncentrirano plastičnostjo), s katerimi opišemo nelinearno obnašanje, največkrat z nelinearno zvezo 
med upogibnimi momenti in zasuki. V mostovih takšne elemente uporabimo le za stebre, saj v prekladni 
konstrukciji poškodbe niso dovoljene, zato jo običajno modeliramo s klasičnimi linearnimi linijskimi 
elementi. Model MDOF uporabimo pri potisni analizi, ki je predstavljena v tretjem koraku metode. 
 
Slika 3.2: Ravninski model MDOF za nelinearno analizo (Vidrih, 2012).  
Figure 3.2: MDOF model for nonlinear analysis (Vidrih, 2012). 
Korak 2: Potresne zahteve v AD formatu 
Potresna obtežba je običajno podana v obliki elastičnega spektra pospeškov Sae, kjer so pospeški sistema 
z eno prostostno stopnjo (SDOF model) podani v odvisnosti od nihajnega časa konstrukcije T. Spekter 




𝑆𝑎𝑒           (3.2) 
V enačbi (3.2) sta 𝑆𝑎𝑒 in 𝑆𝑑𝑒 vrednosti v elastičnem spektru pospeškov in spektru pomikov za nihajni 
čas 𝑇 pri izbranem viskoznem dušenju.  
Spekter pospeškov in spekter pomikov lahko prikažemo skupaj na istem diagramu, če uporabimo t. i. 
AD (pospešek-pomik) format (Slika 3.3a). V tem formatu predstavljajo radialne linije iz izhodišča 
koordinatnega sistema vrednosti nihajnih časov (T = konst.). 
Pri projektiranju običajnih konstrukcij za vpliv potresne obtežbe dopuščamo poškodbe, vendar takšne, 
da se konstrukcija ne poruši. S poškodbami, ki so povezane z neelastičnimi deformacijami, se pri 
duktilnih konstrukcijah sipa energija. Ta ugodni vpliv zajamemo v računu približno tako, da zmanjšamo 
zahtevano nosilnost konstrukcije s faktorjem obnašanja 𝑞. S faktorjem 𝑞 zmanjšamo vrednosti 
pospeškov v spektru. Pri tem smemo upoštevati le redukcijski faktor zaradi duktilnosti R. (Fajfar, 2002 
– Gradbeni vestnik). 
Za neelastičen sistem z bilinearnim odnosom med obtežbo in pomikom lahko določimo spekter 
















𝑆𝑎       (3.4) 
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V zgornjih izrazih je 𝜇 faktor duktilnosti, ki je definiran kot razmerje med maksimalnim pomikom (angl. 






+ 1 𝑇 < 𝑇𝑐
𝜇 𝑇 ≥ 𝑇𝑐
        (3.5) 
Ob upoštevanju enačb (3.3) – (3.5) lahko na podlagi elastičnega spektra določimo neelastični spekter 
pri določeni vrednosti duktilnosti (Slika 3.3b) 
 
Slika 3.3: (a) Elastični spekter odziva za pospeške in pomike za vrsto tal B in 5% dušenja po EC8, normiran na 
1,0 g v AD formatu in (b) Spektri za določene vrednosti duktilnosti v AD formatu, normirani na 1,0g. Elastični 
spekter ustreza spektru (a) (Fajfar, 2000). 
Figure 3.3: (a) Typical elastic acceleration and displacement spectrum for 5% damping normalized to 1,0 g peak 
ground acceleration in AD format and (b) Demand spectra for specific values of ductility in AD format 
normalized to 1,0 g peak ground acceleration, which correspond to elastic acceleration (a) (Fajfar, 2000). 
Tako določene potresne zahteve nato primerjamo s kapaciteto, ki jo določimo tako kot je opisano v 4. 
koraku. 
Korak 3: Neelastična statična analiza (ISA) – potisna analiza 
Model MDOF, ki je bil določen v 1. koraku, obremenimo s horizontalnimi silami (Slika 3.4), s katerimi 
ponazorimo inercialne sile v konstrukciji. Postopno povečujemo intenziteto teh sil in spremljamo 
pomike konstrukcije in skupno prečno silo. V stavbah običajno spremljamo pomik na vrhu konstrukcije 
in skupno prečno silo ob vpetju. Zveza predstavlja t. i. potisno krivuljo (angl. pushover curve). 
Pri mostovih izbira točke, v kateri spremljamo pomik, ni tako preprosta. Standard EC8/2 (CEN 2005) 
predlaga, da spremljamo pomik v težišču mas prekladne konstrukcije (pri tem upoštevamo tudi del mas 
stebrov). V regularnih mostovih je to običajno tudi mesto, kjer je pomik največji. Če pa imamo opravka 
z neregularnimi mostovi, je bolj smotrno, da za referenčno točko, v kateri spremljamo pomik, 
prevzamemo tisto, kjer je v danem koraku pomik največji. To pomeni, da se lahko lega referenčne točke 
spreminja v odvisnosti od intenzivnosti inercialnih sil. 
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Slika 3.4: Potisna analiza mostu v prečni smeri (Vidrih, 2012).  
Figure 3.4: Pushover analysis of bridge in transverse direction (Vidrih, 2012). 
Pri potisni analizi moramo predvideti razpored inercialnih sil vzdolž konstrukcije. Običajno 
predpostavimo, da so razporejene proporcionalno najpomembnejši nihajni obliki (Slika 3.4). V 
regularnih mostovih, ki so podprti nad opornikoma, lahko to obliko dovolj natančno ponazorimo s 
parabolo. V bližini opornikov so mostovi pogosto podprti s kratkimi stebri, zaradi katerih lahko v tem 
delu mostu na odziv konstrukcije pomembno vplivajo tudi višje nihajne oblike. Zato je priporočljivo, 
da celotno analizo naredimo tudi s konstantnim razporedom sil in potem upoštevamo ovojnico odziva. 
To je priporočeno tudi v standardu Evrokod 8/2. 
V mostovih, ki niso podprti nad opornikoma, analizo inercialne sile razporedimo enakomerno vzdolž 
prekladne konstrukcije ali proporcionalno najpomembnejši nihajni obliki, ki ustreza določeni intenziteti 
obtežbe. 
Korak 4: Definicija ekvivalentnega modela SDOF in krivulja kapacitete 
Ker so potresne zahteve določene s spektri odziva, moramo konstrukcijo modelirati z ustreznim 





;  𝐷∗ =
𝐷𝑡
𝛤
           (3.6) 
V enačbi (3.6) je 𝑉 skupna prečna sila sistema MDOF, določena s potisno analizo, 𝐷𝑡 ustrezen pomik 
konstrukcije v referenčni točki, 𝐹∗ in 𝐷∗ sta sila in pomik ekvivalentnega sistema SDOF, 𝛤 je faktor 




2          (3.7) 
V zgornjih enačbah je upoštevano, da je deformacijska oblika normirana tako, da znaša največji pomik 
1. 𝑚∗ je masa ekvivalentnega sistema SDOF, ki je določena kot: 
𝑚∗ = ∑𝑚𝑖𝜙𝑖          (3.8) 
Ko je določena zveza med silo 𝐹∗ in 𝐷∗ ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo, lahko določimo 
diagram kapacitete sistema SDOF (angl. capacity curve), ki predstavlja zvezo med pospeški 𝑆𝑎 in 
pomiki SDOF sistema.  




          (3.9) 
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Preden določimo diagram kapacitete, zvezo med silo 𝐹∗ in pomikom 𝐷∗ idealiziramo. Pri mostovih, ki 
so podprti nad opornikoma, je značilna znatna utrditev, po tem ko se doseže pomik na meji tečenja (sila 
se še vedno pomembno povečuje). V takšnih primerih je primerna bilinearna idealizacija zveze med 𝐹∗ 
in 𝐷∗. V mostovih, ki niso podprti nad opornikoma, podobno kot pri večini stavb, te utrditve običajno 
ni. V tem primeru uporabimo elasto-plastično idealizacijo. 
Korak 5: Potresne zahteve modela SDOF 
Diagram kapacitete, določen v četrtem koraku, nato primerjamo s potresnimi zahtevami, določenimi v 
drugem koraku (glej sliko 3.5). 





∗                               (3.10) 
V zgornjem izrazu sta 𝐹𝑦
∗, 𝐷𝑦
∗ sila in pomik na meji tečenja, 𝑚∗ pa masa sistema SDOF.  
Nato definiramo redukcijski faktor 𝑅𝜇, ki predstavlja razmerje med pospeški elastičnega (𝑆𝑎𝑒) in 





                               (3.11) 
Zahtevano duktilnost 𝜇 izračunamo s preureditvijo enačbe (3.5): 
𝜇 = {





+ 1 𝑇∗ < 𝑇𝑐
                             (3.12) 
Na ta način lahko potresno obremenitev ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo SDOF 
določimo grafično (Slika 3.5). Na isti sliki prikažemo spektre obremenitev (elastične in neelastične) ter 
krivuljo kapacitete. Radialna linija predstavlja nihajni čas 𝑇∗ idealiziranega sistema SDOF. Maksimalni 
pomik sistema SDOF  oz.𝑆𝑑 je enak pomiku 𝑆𝑑𝑒, ki bi ga morala konstrukcija z enakim nihajnim časom 
prenesti v primeru, če med potresom ostane v elastičnem območju. 
 
Slika 3.5: Elastični in neelastični spekter in diagram kapacitete v primeru, ko velja enakost pomikov 𝑇𝑐 > 𝑇
∗ 
(Fajfar, 2000). 
Figure 3.5: Elastic and inelastic demand spectra versus capacity diagram in area of displacement equality 𝑇𝑐 >
𝑇∗ (Fajfar, 2000). 
Korak 6 in 7: Globalne in lokalne potresne zahteve modela MDOF  
V naslednjem koraku določimo maksimalni pomik sistema MDOF kot: 
𝐷𝑡 = 𝛤𝑆𝑑                               (3.13) 
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Ponovimo potisno analizo z enakim razporedom sil kot v tretjem koraku, in sicer tako, da v referenčni 
točki dosežemo pomik 𝐷𝑡. 
Korak 8: Ocena potresnega odziva 
V zadnjem koraku primerjamo potresne zahteve, ki so bile določene v prejšnjem koraku s kapaciteto 
konstrukcijskih elementov za ustrezno mejno stanje. Postopki, s katerimi določimo kapaciteto za rotacije 
so opisani v poglavju 3.4. 
 Numerični modeli za oceno nelinearnega odziva armiranobetonskih stebrov 
Za nelinearno analizo armiranobetonskih stebrov lahko uporabimo različne modele. V splošnem jih 
lahko razdelimo na makroelemente (večinoma so to linijski elementi) in mikroelemente (večinoma so 
to ploskovni ali 3D končni elementi).  
 
Slika 3.6: Različni makroelementi elementi (a) Gredni element s koncentrirano plastičnostjo, (b) Element 
MVLEM in (c) Lamelni element (Zevnik, 2007).  
Figure 3.6: Different finite element types (a) Lumped plasticity beam element, (b) MVLEM element and (c) 
Fibre element (Zevnik, 2007). 
Primeri makroelementov so prikazani na sliki 3.6. Najbolj pogosto uporabljamo Gibersonov element s 
koncentrirano plastičnostjo. To je linijski element, ki ima v vozliščih nelinearne vzmeti, s katerimi 
opišemo nelinearni odziv. Odziv nelinearnih vzmeti je definiran s histereznimi pravili, ki največkrat 
določajo spremembo zveze med upogibnimi momenti in zasuki pri različnih nivojih potresnih zahtev. 
Primer takšnega elementa je prikazan na sliki 3.6a. Model je primeren za elemente, v katerih se osna 
sila pri potresnem odzivu bistveno ne spremeni, saj zvezo med upogibnimi momenti in zasuki določimo 
pri določeni vrednosti osne sile. Model je primeren za stebre, v katerih ne pričakujemo pomembnega 
nelinearnega strižnega obnašanja in interakcije z upogibom. 
Če je osna sila spremenljiva in/ali je vpliv striga v nelinearnem območju pomemben, za analizo lahko 
uporabimo element MVLEM (angl. Multiple vertical line element) (Fischinger et al., 2004b; Kante, 
2005, Isaković in Fischinger, 2019). Ta je sestavljen iz navpičnih vzmeti, ki so med sabo togo povezane, 
njihov odziv pa je določen z nelinearno zvezo (histerezo) med silami in pomiki. Histerezna pravila so 
določena na podlagi eksperimentalnih opazovanj. Strižni odziv lahko modeliramo z eno ali z več 
vzmetmi. Nelinearni odziv je ravno tako določen z ustreznimi histereznimi pravili. Več podrobnosti je 
prikazanih v (Isaković in Fischinger, 2019). 
V mikroelementih, je nelinearno obnašanje opisano z ustreznimi konstitutivnimi zakoni materialov. 
Navkljub izrednemu razvoju programske opreme je potresna analiza s takšnimi elementi še vedno 
računsko potratna. Pogosto za takšne elemente nimamo dovolj podatkov, da bi lahko primerno opisali 
zelo zapletene mehanizme odziva pri potresni obtežbi. Tudi obdelava rezultatov je običajno časovno 
potratna. Zato takšne elemente običajno uporabljamo za analizo lokalnih problemov potresnega odziva, 
za katere makroelementi v splošnem niso primerni.  
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Za oceno potresnega odziva mostnih stebrov lahko uporabimo tudi lamelne linijske elemente. Prerez 
razdelimo na določeno število lamel, za katere nelinearno obnašanje opišemo z nelinearno zvezo med 
napetostmi in deformacijami.  
Vsi omenjeni linijski elementi so vgrajeni v programsko okolje OpenSees (McKenna et al., 2016). 
Prednosti in slabosti teh elementov so povzete v preglednici 3.1.  
Preglednica 3.1: Prednosti in slabosti linijskih elementov (Isaković in Fischinger, 2011). 
Table 3.1: Advantages and limitations of presented beam-column numerical models (Isaković and Fischinger, 
2011). 
Tip elementa Prednosti Slabosti 
Gredni element s               
koncentrirano 
plastičnostjo 
- enostaven model z majhnim 
številom elementov                                                                 
- nelinearni odziv je opisan s 
histereznimi pravili, določenimi 
na temelju jasnih fizikalnih 
lastnosti 
- enostaven za kontrolo 
- ni primeren za dvoosni upogib                                           
- ni možno določiti lokalnega odziva 
Lamelni element - možnost ocene lokalnega odziva                      
- primeren za dvoosni upogib 
- relativno zapletena analiza                                          
- potrebne iteracije za določitev 
ustreznega modela                      
 - potrebna delitev elementa na manjše 
segmente za dobro oceno odziva                                                      
- kompleksnejša analiza rezultatov 
- ne morejo opisati vseh značilnosti 
odziva brez ustreznih korekcij  
MVLEM 
element  
- relativno enostaven                                        
- nelinearen odziv je opisan s  
histereznimi pravili z jasnim 
fizikalnim pomenom, določenimi 
na temelju jasnih fizikalnih 
lasnosti 
- možnost ocene lokalnega odziva                        
- primeren za dvoosni upogib 
- potrebne iteracije za določitev 
ustreznega modela          
- na splošno je potrebna delitev elementa 
na več segmentov za boljšo oceno odziva 
 
V nadaljevanju so opisani vsi trije linijski modeli, povzeti v preglednici 3.1.  
3.2.1 Gredni element s koncentrirano plastifikacijo 
Gredni element s koncentrirano plinifikacijo je predlagal Giberson (1967). V primerjavi z drugimi 
modeli ima številne prednosti (glej preglednico 3.1). To je standardni model, ki se v potresnem 
inženirstvu uporablja že vrsto let. Element je sestavljen iz zaporedno vezanega elastičnega elementa in 
nelinearnih vzmeti v vozliščih, katerim predpišemo ustrezna histerezna pravila (Slika 3.7). 
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Slika 3.7: Gredni element s koncentrirano plastičnostjo. 
Figure 3.7: Lumped plasticity beam-column element. 
Histerezna pravila, ki se uporabljajo za analizo betonskih elementov, segajo od najenostavnejših 
bilinearnih (Veletsos in Newmark, 1960; Clough in Johnston, 1996) in trilinearnih modelov (Takeda et 
al., 1970) do precej zapletenih modelov, ki opisujejo odziv v post-kritičnem območju.  
Najbolj pogosto uporabljamo Takedova histerezna pravila, ki določajo odnos med upogibnim 
momentom in zasukom vzmeti, s katerim zajamemo nelinearno obnašanje konstrukcijskega elementa. 
Pri tem izhajamo iz znanega (predhodno določenega) odnosa med upogibnim momentom M in 
ukrivljenostjo prečnega prereza 𝜙, ki temelji na privzetem poteku momentov vzdolž stebra. Z integracijo 
ukrivljenosti vzdolž stebra določimo ustrezno zvezo med momentom ob vpetju in zasukom stebra. 
 
Slika 3.8: Določitev zasukov v konzolnem stebru (a) Predvideni potek upogibnih momentov, (b) Določitev 
odnosa med momentom in ukrivljenostjo, (c) Potek ukrivljenosti in (d) Določitev zasukov (Zevnik, 2007). 
Figure 3.8: Calculations of rotations in the cantilever column (a) Assumed distributions of bending moments, 
(b) Relationship between bending moments and curvatures, (c) Distributions of curvatures and (d) Calculations 
of rotations (Zevnik, 2007). 
Postopek moramo ponoviti za vsako točko diagrama, če želimo dobiti celotni odziv, vendar v primeru 
uporabe trilinearne ovojnice potrebujemo le tri karakteristične točke, t.j. zasuk ob nastanku prvih razpok 
𝜃𝑐𝑟 (angl. cracking rotation), zasuk na meji tečenja armature 𝜃𝑦 (angl. yield rotation) ter mejni zasuk 𝜃𝑢 
(angl. ultimate rotation) in pripadajoče momente 𝑀𝑐𝑟, 𝑀𝑦 in 𝑀𝑢. V primeru uporabe bilinearne ovojnice 
se točka ob nastanku prvih razpok ne upošteva.  
Podrobnejša razlaga ocene rotacijske kapacitete armiranobetonskih stebrov je prikazana v poglavju 3.4. 
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3.2.2 Lamelni element 
Potresno odziv mostnih stebrov lahko ocenimo tudi z lamelnimi linijskimi elementi s porazdeljeno 
plastičnostjo (angl. distributed plasticity fiber elements). Nelinearen odziv pri omenjenih elementih 
ocenimo na podlagi nelinearnih zvez med napetostmi in deformacijami lamel, na katere smo prerez 
razdelili (slika 3.9). Prednost takšnih elementov je, da lahko opišemo dvoosni upogib stebrov pri 
spremenljivi osni sili, za poljubno porazdelitev upogibnih momentov vzdolž stebra.  
V programskem sistemu OpenSees sta vgrajena dva takšna elementa (dispBeamColumn in 
nonlinearBeam Column element), ki temeljita bodisi na metodi pomikov bodisi na metodi sil. V obeh 
primerih je privzeto, da velja Bernoulijeva hipoteza ravnega prereza. Odziv elementa je neposredno 
odvisen le od enoosnih konstitutivnih zakonov jeklenih in betonskih lamel. Torej gre za integracijo po 
prerezu in vzdolž elementa, pri čemer je posledično jasno, da se natančnost povečuje s številom lamel. 
 
Slika 3.9: Razdelitev prereza na lamele (Vidrih, 2012).  
Figure 3.9: Discretization of section to fibres (Vidrih, 2012). 
V programu OpenSees je na voljo tudi hibridni element (element beamWithHinges), ki združuje 
lastnosti grednih in lamelnih elementov. Ker v armirano betonskih stebrih pričakujemo znatne plastične 
deformacije le v območju plastičnega členka, je smotrno, da med plastični členki ohranimo elastični 
element (podobno kot pri grednem elementu). V območju plastičnih členkov pa prerez razdelimo na 
lamele (Vidrih, 2012). 
 
Slika 3.10: Hibridni element (Vidrih, 2012). 
Figure 3.10: Hybrid element (beam with hinges element) (Vidrih, 2012). 
Pomanjkljivost lamelni modelov je (kot je opisano v Isaković in Fischinger (2011)), da sta tako analiza 
kot tudi obdelava rezultatov relativno zapletena. Brez ustreznih korekcij ti modeli ne morejo opisati vseh 
lastnosti potresnega odziva (kot je npr. vpliv strižnih deformacij ali izvlek armaturnih palic). V velikem 
številu primerov so oblike histerez, ki jih določimo s temi modeli, nerealistične, s precenjenimi trajnimi 
deformacijami, raztežitveno togostjo in preveliko disipacijo energije. 
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3.2.3 Makro element z več navpičnimi vzmetmi - MVLEM 
Element MVLEM je predvsem namenjen modeliranju potresnega odziva armirano betonskih sten. 
Obstaja več različic. Ena izmed njih je razvita na UL FGG na Inštitutu za konstrukcije, potresno 
inženirstvo in računalništvo (MVLEM UL FGG Fischinger et al., 2004b; Kante, 2005). 
Steber razdelimo na določeno število navpičnih vzmeti, ki so med sabo togo povezane. Z njimi opišemo 
upogibno obnašanje. Osnovna različica elementa ima tudi eno horizontalno vzmet, s katero opišemo 
strižno obnašanje. 
 
Slika 3.11: Makroelement z več navpičnimi vzmetmi – MVLEM (Kante, 2005).  
Figure 3.11: Multi vertical line element model– MVLEM (Kante, 2005). 
Osnovna značilnost MVLEM UL FGG je, da histerezna pravila (glej sliko 3.12), s katerimi opišemo 
nelinearni odziv, opisujejo zvezo med silami in pomiki v posameznih vzmeteh, ki jih določimo na 
podlagi geometrijskih lastnosti pripadajočih delov prereza elementa in materialnih lastnosti betona in 
jekla (Kante, 2005).  
 
Slika 3.12: Histerezna pravila za vertikalne vzmeti v elementu MVLEM (Kante, 2005). 
Figure 3.12: Hysteretic rules for vertical springs in MVLEM element (Kante, 2005). 
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 Konstitucijski zakoni materialov 
V tem poglavju podajamo pregled konstitucijskih zakonov za beton in jeklo, ki jih običajno uporabljamo 
za določitev predhodno opisanih modelov. Opisali smo dva materialna modela za beton: model za 
neobjeti in objeti beton (3.3.1) in model za armaturno jeklo (3.3.2). 
3.3.1 Beton 
a) Neobjeti beton 
Zveza med osnimi napetostmi 𝜎 in deformacijami  za beton pri monotoni tlačni obremenitvi je 
prikazana na sliki 3.13. Temelji na modelu, ki ga je predlagal Popovics, 1973 (Slika 3.13b). Omenjeni 
materialni model se z manjšimi spremembami v potresnem inženirstvu uporablja več kot 40 let. Model 
je vključen tudi v programsko platformo OpenSess (McKenna et al., 2016), kot enoosni material 
Concrete01. 
 
Slika 3.13: Zveza med napetostmi in deformacijami za neobjeti beton (a) Model, definiran v Evrokod 2/1 in (b) 
Model, ki ga je predlagal Popovics (1973), z dodano padajočo vejo po doseženi deformaciji 2 𝑐1. 
Figure 3.13: Stress-strain relationship for unconfined concrete (a) Model, defined in Eurocode 2/1 and (b) 
Model, proposed by Popovics (1973) with some modifications after deformation of 2 𝑐1. 




;  𝑥 =
𝜀𝑐
𝜀𝑐1
                                                 (3.14) 
V enačbi (3.14) je 𝜎𝑐 napetost v betonu, 𝑓𝑐 tlačna trdnost betona, 𝑐 osna deformacija betona, 𝑐1 
deformacija betona pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚. 
V prvotnem predlogu je bil parameter 𝑟 določen na podlagi tlačne trdnosti betona, vendar je bila kasneje 





;  𝐸𝑠𝑒𝑐 =
𝑓𝑐
𝜀𝑐1
                                                       (3.15) 
V enačbi (3.15) je 𝐸𝑐 začetni modul elastičnosti betona, 𝐸𝑠𝑒𝑐 sekantni elastični modul in 𝑐1 deformacija 
betona pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚. 
Zveza med napetostmi in deformacijami, ki je določena v EC2 [CEN 2005a], temelji na modelu, ki je 






;  𝜂 =
𝜀𝑐
𝜀𝑐1
;  𝑘 = 1,05 𝐸𝑐𝑚| 𝑐1|/𝑓𝑐𝑚                           (3.16) 
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Kjer je deformacija betona pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚 definiarana kot: 
𝑐1(‰) = 0,7 𝑓𝑐𝑚(𝑀𝑃𝑎)
0,31 < 2,8                                        (3.17) 
V enačbi (3.16) je 𝑓𝑐 enak 𝑓𝑐𝑚 oziroma srednji tlačni trdnosti cilindra pri starosti 28 dni in 𝐸𝑐𝑚 je 
sekantni modul elastičnosti betona, kot je prikazano na sliki 3.13a. 
Srednjo vrednost tangentnega elastičnega modula 𝐸𝑐𝑚 določimo po standardu Evrokod 2/1 (CEN 
2005a) kot: 
𝐸𝑐𝑚(𝐺𝑃𝑎) = 22[𝑓𝑐𝑚(𝑀𝑃𝑎)/10]
0,3                                        (3.18) 
Modul elastičnosti se po Mander idr.: (1998) izračuna kot: 
𝐸𝑐𝑐(𝐺𝑃𝑎) = 5√𝑓𝑐(𝑀𝑝𝑎)                                                              (3.19) 
Mander idr. definira deformacijo 𝑠𝑝, pri kateri se beton poruši, kot točko, v kateri ravna črta padajoče 




                              (3.20) 
Pri čemer upoštevamo parameter 𝑟 iz enačbe (3.15).  
b) Objeti beton 
Triosno napetostno stanje, ki je posledica objetja jedra prereza s prečno armaturo, izboljša obnašanje 
betona pri tlačni obremenitvi. Napetost in deformacije, ki jih lahko prenese prerez, so mnogo večje kot 
pri enoosnem stanju napetosti. V praksi obstaja veliko empiričnih modelov za oceno efektivnosti 
objetega betona. V nadaljevanju predstavljamo modele, ki so vključeni v veljavne standarde Evrokod in 
model za oceno objetja pravokotnega prereza, ki ga je predlagal Anžlin (2017) v svoji doktorski 
disertaciji.  
Obnašanje betona pri enoosnem tlačnem preizkusu si lahko ponazorimo s krogličnim modelom betona 
(Fischinger, 1999), ki je prikazan na sliki 3.14. Pri tlačni obtežbi se beton nekaj časa odziva linearno, 
nato se začnejo zaradi razrivanja delcev pojavljati natezne deformacije v prečni smeri, kar povzroči 
mikrorazpoke v cementnem kamnu in agregatnih delcih. To nestabilno stanje v končni fazi vodi do 
porušitev betona. Bočne tlačne napetosti, ki jih povzročajo stremena v triosnem napetostnem stanju, 
nasprotujejo nateznim deformacijam betona v prečni smeri, s čimer se povečata nosilnost in mejna 
deformacija objetega prereza.  
 
Slika 3.14: Kroglični model betona, odnosi med napetostmi in deformacijami pri enoosnem tlačnem preizkusu 
(Fischinger, 1999). 
Figure 3.14: Concrete ball model, stress-strain relationship in a single-axial compression test (Fischinger, 1999). 
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Za modeliranje objetega betona v programski platformi OpenSess (McKenna et al., 2016) je na voljo 
model Concrete04. Temelji na modelu, predstavljenem v Mander et al. (1998), ki je vključen tudi v 
standard Evrokod 8/2.  
 
Slika 3.15: Zveza med napetostmi in deformacijami za objeti beton (a) Definiran v Evrokod 2/1 in (b) Predlagan 
v Mander et al. (1988).  
Figure 3.15: Stress-strain relationship for confined concrete (a) Defined in Eurocode 2/1 and (b) Proposed by 
Mander et al. (1998). 
Povečanje tlačne trdnosti zaradi objetja je odvisno predvsem od efektivnih napetosti 𝑓𝑙, ki jih v primeru 
krožnih prerezov določimo kot: 
𝑓𝑙 = 0,5𝑘𝑒𝜌𝑠𝑤𝑓𝑦𝑠𝑤;  𝑘𝑒 =
𝐴𝑒
𝐴𝑐









;  𝐴𝑐 =
𝜋𝐷2
4
(1 − 𝜌𝑙); 𝜌𝑠𝑤 =
4𝐴𝑠𝑤
𝑠𝐷0
     (3.21) 
V enačbi (3.21) je 𝑘𝑒 koeficient učinkovitosti objeta, ki se izračuna kot razmerje med ploščino objetega 
𝐴𝑒 in celotnega prereza 𝐴𝑐, 𝜌𝑠𝑤 je delež prečne armature in 𝑓𝑦𝑠𝑤 je napetost na meji tečenja prečne 
armature. 










                                          (3.22) 









                              (3.23) 
V enačbah (3.22) in (3.23) z eksponentom 𝑘 zajamemo različno izvedbo stremen. V primeru krožnih 
stremen na razdalji 𝑠, za 𝑘 upoštevamo vrednost 2, če so stremena spiralna, torej 𝑘 = 1. 
V pravokotnih prerezih efektivne napetosti 𝑓𝑙 običajno določimo posebej za vzdolžno in prečno smer 
prereza: 
𝑓𝑙𝑦 = 𝑘𝑒𝜌𝑠𝑤,𝑦𝑓𝑠𝑦𝑤;  𝜌𝑠𝑤,𝑦 =
𝐴𝑠𝑦
𝑠𝑏0
                             (3.24) 
𝑓𝑙𝑧 = 𝑘𝑒𝜌𝑠𝑤,𝑧𝑓𝑠𝑧𝑤;  𝜌𝑠𝑤,𝑧 =
𝐴𝑠𝑧
𝑠ℎ0
                             (3.25) 
𝜌𝑠𝑤 = 𝜌𝑠𝑤,𝑦 + 𝜌𝑠𝑤,𝑧                              (3.26) 
V enačbah (3.24) in (3.25) sta 𝜌𝑠𝑤,𝑦 in 𝜌𝑠𝑤,𝑧 deleža prečne armature v smeri y in z, 𝑓𝑠𝑦𝑤 in 𝑓𝑠𝑧𝑤 sta 
napetosti na meji tečenja prečne armature in 𝑘𝑒 je koeficient učinkovitosti objeta. 
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Po analogiji s krožnim prerezom določimo efektivno napetost 𝑓𝑙 kot: 
𝑓𝑙 = 𝑘𝑒𝜌𝑠𝑤𝑓𝑠𝑤                                                       (3.27) 
V primeru, ko sta obe napetosti precej različni, lahko upoštevamo geometrijsko sredino (Evrokod 8/2): 
𝑓𝑙 = √𝑓𝑙𝑦𝑓𝑙𝑧                                                  (3.28) 
ali srednjo vrednost (Evrokod 8/3): 
𝑓𝑙 = 0,5(𝑓𝑙𝑦 + 𝑓𝑙𝑧) = 𝑘𝑒𝜌𝑠𝑥𝑓𝑦𝑤                              (3.29) 




                               (3.30) 
Fardis (2007) je predlagal drugačen izraz za določitev učinkovite bočne tlačne napetosti 𝑓𝑙, pri čemer 




(𝑓𝑙𝑦 + 4𝑓𝑙𝑧); 𝑓𝑙𝑦 > 𝑓𝑙𝑧                            (3.31) 















)                           (3.32) 
V zgornjih izrazih sta 𝑏0 in ℎ0 dimenziji objetega jedra, določeni s središčnico stremenske armature 
(Slika 3.16), 𝑤𝑖 je medosna razdalja med podprtimi vzdolžnimi palicami, 𝐴𝑠𝑥 je količina prečne 
armature, ki je vzporedna s smerjo obremenjevanja, 𝑠 je razdalja med stremeni vzdolž stebra, 𝑏𝑤 je 
dimenzija objetega jedra, ki je enaka vrednosti 𝑏0. 
 
Slika 3.16: Učinkovitost objetja prereza za (a) Krožni in (b) Pravokotni prerez (Vidrih, 2012). 
Figure 3.16: Confinement effectiveness for (a) Circular and (b) Rectangular cross section (Vidrih, 2012). 
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Učinkovitost objetja je torej odvisna od oblike prereza, volumskega deleža prečne armature, od razmerja 
razmika med stremeni in dimenzij prereza, od razmerja med premerom stremen in nepodprto dolžino 
vzdolžne armature in od deleža vzdolžne armature (Fischinger, 1999). 




= 𝛽 = 1 + 𝐾                               (3.33) 
 
Slika 3.17: Zveza med napetostjo in deformacijo objetega betona pri (a) Parabolično-pravokotnem in (b) 
Parabolično-materialnem modelu. 
Figure 3.17: Stress-strain relationship for confined concrete in (a) Parabolic-rectangular model and (b) Parabolic 
material model. 
V literaturi srečamo različne izraze za izračun faktorja K, ki so jih predlagali različni avtorji. Evrokod 
8/3 (CEN 2005d) upošteva faktor K, ki ga je predlagal Newman (1971): 





                               (3.34) 
V enačbi (3.34) sta 𝑓𝑐 tlačna trdnost neobjetega betona in 𝑓𝑙 efektivne prečne natezne napetosti, ki jih 
lahko prerez prenese pri določeni konfiguraciji stremen.  
Elwi in Murray (1979) podajata bolj kompleksno enačbo, kar je spremenil Mander idr. (1988b). Ta 
različica je vključena tudi v Evrokod 8/2 (CEN 2005c): 
𝐾 = 2,254 [√1 + 7,94
𝑓𝑙
𝑓𝑐
− 1] − 2
𝑓𝑙
𝑓𝑐
                    (3.35) 
V Standardu Evrokod 2/1 (CEN 2005a) je prispevek bočne tlačne napetosti manjši kot pri ostalih 
omenjenih metodah, kar predstavlja dokaj konzervativno oceno. V primeru EC2/1 (CEN 2005a) in 
EC8/3 (CEN 2005d), je potrebno upoštevati karakteristične in srednje materialne karakteristike. 
Koeficient K je definiran kot: 
𝐾 = {
5𝑓𝑙/𝑓𝑐, č𝑒 𝑗𝑒 𝑓𝑙 ≤ 0,05𝑓𝑐
0,125 + 2,5𝑓𝑙/𝑓𝑐 , č𝑒 𝑗𝑒 𝑓𝑙 ≥ 0,05𝑓𝑐
                      (3.36) 





= 1 + 𝐴?̃? (0,1 +
0,9
1+𝐵?̃?
)                                  (3.37) 
Kjer so: 
𝐴 = 6,8886 − (0,6069 + 17,275𝑟)𝑒−4,989𝑟                           (3.38) 
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− 5                            (3.40) 




, 𝑓𝑙𝑦 > 𝑓𝑙𝑧 𝑜𝑧. 𝑟 =
min (𝑓𝑙𝑧,𝑓𝑙𝑦)
max (𝑓𝑙𝑧,𝑓𝑙𝑦)
                                        (3.41) 
Pripadajoča deformacija betona 𝑐𝑐 je v splošnem definirana kot: 
𝑐𝑐 = 𝑐0𝛽
2 = 𝑐0(1 + 𝐾)
2                             (3.42) 
Standard Evrokod 2/1 (CEN 2005a) navaja podoben izraz, pri čemer upošteva karakteristično tlačno 
trdnost in parabolično-pravokotni materialni model objetega betona. Deformacija pri doseženi tlačni 
trdnosti objetega betona je torej: 





                               (3.43) 
Pri čemer je deformacija pri doseženi tlačni trdnosti betona 𝑐2: 
𝑐2(‰) = {
2,0, č𝑒 𝑗𝑒 𝑓𝑐𝑘 < 50 𝑀𝑃𝑎
2,0 + 0,085(𝑓𝑐𝑘 − 50)
0,53, č𝑒 𝑗𝑒 𝑓𝑐𝑘 ≥ 50 𝑀𝑃𝑎
                              (3.44) 
Podoben izraz v spremenjeni obliki podaja tudi standard Evrokod 8/3 (CEN 2005d): 
𝑐𝑐 = 𝑐2 [1 + 5 (
𝑓𝑐𝑐
𝑓𝑐
− 1)]                  (3.45) 
Standard Evrokod 8/2 (CEN 2005c) podaja enak izraz, pri čemer upoštevamo konstantno vrednost 
deformacij 𝑐2 = 2‰: 
𝑐𝑐 = 0,002 [1 + 5 (
𝑓𝑐𝑐
𝑓𝑐
− 1)]                   (3.46) 
Za določitev mejne ukrivljenosti prereza in maksimalnega zasuka elementa je pomembna največja 
tlačna deformacija betona (deformacija ob porušitvi) 𝑐𝑐𝑢. Tudi za oceno te deformacije je v literaturi 
na voljo več različnih izrazov.  
Teoretična porušitev objetega betona nastopi, ko pride do pretrga stremen. V betonu padejo efektivne 
prečne natezne napetosti, prerez izgubi deformacijsko kapaciteto in se poruši. Izraz za določitev 
deformacijske kapacitete armiranobetonskega prereza temelji na enakosti energije, ki se sprosti v 
stremenih in količini absorbirane energije betona. 
Evrokod 2/1 pri projektiranju konstrukcij upošteva naslednjo vrednost: 
𝑐𝑐𝑢 = 𝑐𝑢2 + 0,2
𝜎2
𝑓𝑐𝑘
                              (3.47) 
Podoben izraz je vključen tudi v standard Evrokod 8/3 (CEN 2005a), le da temelji na povprečni tlačni 
trdnosti betona 𝑓𝑐𝑚 (namesto na karakteristični vrednosti 𝑓𝑐𝑘): 
𝑐𝑐𝑢 = 𝑐𝑢2 + 0,2
𝜎2
𝑓𝑐𝑚
                   (3.48) 
V zgornjih izrazih je 𝑐𝑢2: 
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𝑐𝑢2(‰) = {
3,5, č𝑒 𝑗𝑒 𝑓𝑐𝑘 < 50 𝑀𝑃𝑎
2,6 + 35[(90 − 𝑓𝑐𝑘)/100]
4, č𝑒 𝑗𝑒 𝑓𝑐𝑘 ≥ 50 𝑀𝑃𝑎
                        (3.49) 
𝜎2 določimo kot: 
𝜎2 = 𝑘𝑒𝜌𝑠𝑥𝑓𝑦𝑤                               (3.50) 
Paulay in Priestley (1992) predlagata naslednji izraz za izračun mejne deformacije v betonu: 
𝑐𝑐𝑢 = 0,004 + 2,8
𝑓𝑙𝜀𝑠𝑤𝑢
𝑓𝑐𝑐
                     (3.51) 
Enak izraz je vključen tudi v Evrokod 8/2 (CEN 2005c). Ta temelji na eksperimentih krožnih stebrov: 
𝑐𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4
𝑓𝑠𝑦𝑤𝜀𝑠𝑤𝑢
𝑓𝑐𝑐
𝜌𝑤                    (3.52) 
V enačbi (3.52) je 𝑓𝑠𝑦𝑤 napetost na meji tečenja prečne armture, 𝑠𝑤𝑢 je deformacija ob pretrgu prečne 
armature, 𝜌𝑤 je delež prečne armature in 𝑓𝑐𝑐 tlačna trdnost objetega betona.  
Podoben pristop vsebuje tudi standard Evrokod 8/3 (CEN 2005d): 
𝑐𝑐𝑢 = 0,004 + 0,5
𝑘𝑒𝜌𝑠𝑥𝑓𝑠𝑦𝑤
𝑓𝑐𝑐
                     (3.53) 
V enačbi (3.53) indeks 𝑥 predstavlja smer delovanja obtežbe, koeficient 𝑘𝑒 je faktor učinkovitosti 
stremen, definiran z enačbo (3.32). 
V zadnjem času za določitev mejne deformacije betona, objetega s stremeni, raziskovalci uporabljajo 
tudi različne empirične izraze. Fardis (2009) pri monotoni obremenitvi predlaga izraz: 








                                                  (3.54) 
Za ciklično obremenitev pa izraz: 








                                      (3.55) 
V Anžlin (2017) je bilo ugotovljeno, da so zgornji izrazi primerni predvsem za krožne in kvadratne 
stebre. V podolgovatih pravokotnih stebrih, kjer je ena dimenzija prereza večja od druge (razmerje 1.5 
ali več) pa niso najbolj natančni. Zato je Anžlin v okviru doktorske disertacije predlagal nov postopek 
za določitev učinkovitosti objetja jedra prereza v pravokotnih stebrih. V postopku je določen tudi t. i 
koeficient kljuke, s katerim lahko upoštevamo vpliv različnih oblik kljuk stremen na učinkovitost 
objetja. Postopek je predstavljen v nadaljevanju. 
Anžlin je v svoji nalogi pokazal, da se v pravokotnih stebrih oblika učinkovito objetega jedra prereza 
razlikuje od tiste v kvadratnih stebrih. Tangenta loka, ki omejuje to področje (Slika 3.18b), ni pod kotom 
45o (kar je predpostavka, ki se uporablja v večini izrazov za oceno učinkovitosti objetja), pač pa je 
vzporedna z diagonalo pravokotnega prereza.  
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Slika 3.18: Učinkovitost objetja prereza v pravokotnih stebrih: (a) Parabolična funkcija, s katero definiramo 
koeficienta učinkovitosti objetja, (b) Površina učinkovito objetega pravokotnega stebra na sredini med dvema 
zaporednima stremenoma (Anžlin, 2017). 
Figure 3.18: Confinement effectiveness in rectangular pier columns (a) The parameters of the parabolic function 
for the definition of the confinement effectiveness ratio and (b) the area of an effectively confined rectangular 
column at a level between two successive stirrups (Anžlin, 2017). 
Ob predpostavki, da se izhodišče koordinatnega sistema nahaja v sredini med dvema vzdolžnima 
palicama (Slika 3.18a), lahko zapišemo enačbo parabole z začetnim tangentnim kotom 𝛼𝑖 na naslednji 
način: 






)                             (3.56) 
V enačbi (3.56) je 𝑤𝑖 centralna razdalja med i-to podprto vzdolžno palico, kot prikazuje Slika 3.18b. 
Površino i-te parabole 𝐴𝑖,𝑠/4, ki ji na začetku ustreza kot tangente 𝛼𝑖′, lahko določimo v funkciji dolžine 





                              (3.57) 
Zgornja enačba se lahko zapiše v odvisnosti od razdalje med podprtimi vzdolžnimi palicami 𝑤𝑖 in 




(𝑤𝑖(𝑤𝑖 − 𝑠/𝑡𝑎𝑛𝛼𝑖)) 
3/2                            (3.58) 










1/2                                          (3.59) 
V zgornjih izrazih je 𝑤𝑖 osna razdalja med vzdolžnimi palicami. Lahko se tudi ustrezno spremeni, tako 
da se upoštevajo čiste razdalje med vzdolžnimi palicami 𝑤𝑖′ in stremeni 𝑠′ (kot je to primer v nekaterih 
drugih modelih, ki jih najdemo v literaturi).  




                    (3.60) 
Površino efektivno objetega betona (prikazana z osenčeno barvo na sliki 3.18b) zapišemo kot: 
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   𝐴𝑐𝑐 = (𝑏𝑐 − 2
𝑠
4
) (ℎ𝑐 − 2
𝑠
4
) − ∑ 𝐴𝑖,𝑠/4𝑖                             (3.61) 
Na podlagi enačbe 3.61 lahko zapišemo količnik učinkovitosti objetja pravokotnega prereza kot: 















1/2𝑖                           (3.62) 










1/2𝑖                              (3.63) 
 
Slika 3.19: (a) Definicija koeficienta učinkovitosti objetja prereza v pravokotnem prečnem prerezu, (b) 
Minimalna površina objetega betona (Anžlin, 2017). 
Figure 3.19: (a) Definition of the confinement effectiveness area in a rectangular cross-section (b) Minimum 
area of confined concrete (Anžlin, 2017). 
Anžlin je predlagal tudi način, s katerim lahko korigiramo faktor učinkovitosti objetja v primeru, da so 




                                          (3.64) 
𝑘𝑒,ℎ𝑜𝑜𝑘𝑠 predstavlja količnik efektivnega objetja kljuk, določi se kot: 






) 𝑘𝑒,𝑖𝑛𝑓                         (3.65) 
V enačbi (3.65) je 𝑛𝑖𝑚𝑝 število neustrezno podprtih vzdolžnih palic (preklop stremen, 90° kljuke), 𝑛𝑝𝑟𝑜𝑝 
število ustrezno podprtih palic (135° oziroma vogali stremen) in 𝑘𝑒,𝑖𝑛𝑓 je t. i. količnik minimalne 











)                        (3.66) 
V enačbi (3.66) je 𝐴𝑖𝑛𝑓 minimalna površina objetega dela betonskega prereza, kot prikazuje slika 3.20. 
𝐴𝑖𝑛𝑓
𝜈/ℎ = 𝑚𝑖𝑛[(𝑏𝑐 − 2𝑠/4)(ℎ𝑐 − 2𝑠/4); (𝑏𝑐 − 2𝑡𝑎𝑛𝛼ℎ𝑤𝑖,ℎ/4)(ℎ𝑐 − 2𝑡𝑎𝑛𝛼𝑏𝑤𝑖,ℎ/4)] 
(3.67) 
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Slika 3.20: Definicija minimalne površine objetega betona, ki je definiran kot minimum: (a) Zmanjšanje 
površine zaradi vertikalnega ločnega efekta in (b) Površine omejene s temeni parabol formiranih zaradi 
horizontalnega ločnega efekta. 
Figure 3.20: Definition of the infimum area of the confined concrete, which is equal to the minimum of (a) The 
reduced area due to the vertical arching action, and (b) The area defined by the vertexes of the parabolas formed 
due to the horizontal arching affect. 
Anžlin (2017) je predlagal tudi postopek za vključitev efektivne uklonske dolžine in koeficienta kljuk v 
slabo objete armiranobetonske stebre, ki je opisan v naslednjem poglavju ter postopek za določitev 
mejnih zasukov armiranobetonskih stebrov z upoštevanjem efektivnega uklonskega razmerja prečne 
armature, s pomočjo semi-empiričnega pristopa, ki je opisan v poglavju 3.4.  
3.3.2 Jeklo za armiranje 
Odziv prereza je odvisen tudi od modela vzdolžne armature, ki je podrobno opisan v tem poglavju. V 
programskem okolju OpenSees (McKenna et al., 2016) je vgrajen model Reinforcing Steel, ki temelji 
na enoosnem modelu Chang in Mander (1994). Uklon vzdolžne armature, redukcijo trdnosti zaradi 
cikličnega utrujanja in Bauschingerjev efekt zajamemo s posebnimi, za to predvidenimi parametri. 
a) Obnašanje jekla pri monotoni obremenitvi 
Pri monotoni obremenitvi lahko zvezo med napetostjo in deformacijo razdelimo na tri območja (Slika 
3.21): linearno elastično območje 𝑠 ≤ 𝑠𝑦, za katerega velja, da je zveza med napetostjo in deformacijo 
linearna, plastično območje, za katerega velja, da je napetost v armaturi enaka napetosti na meji tečenja 
𝑓𝑠 = 𝑓𝑠𝑦 in območje utrjevanja, kjer napetost narašča do natezne trdnosti 𝑓𝑠𝑢 (pripadajoča deformacija 
je 𝑠𝑢). Ko napetost preseže natezno trdnost, se začne jeklo mehčati oziroma nosilnost začne padati. To 
v analizah pogosto ni upoštevano.  
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Slika 3.21: Tipična zveza med napetostjo in deformacijo jekla.  
Figure 3.21: Typical stress-strain relationship for steel. 
b) Obnašanje jekla pri ciklični obremenitvi 
Pri ciklično obremenjenih elementih obnašanje jekla pogosto opišemo z enim izmed modelov, 
prikazanih na sliki 3.22. 
Najbolj enostaven je blinearni model. Takšen model uporabljamo večinoma pri dimenzioniranju. V 
nelinearnih analizah pa bolj redko, saj z njim ne moremo ustrezno opisati Bauschinegerjevega efekta 
(gladek prehod med asimptoto z začetno togostjo in asimptoto s togostjo utrjevanja jekla, ki se pojavi 
pri ciklični obtežbi).  
Ta efekt lahko opišemo z modelom, ki so ga predlagali Giufre, Menegotto in Pinto (GMP) (Slika 3.22b) 
(Giuffre in Pinto, 1970; Menegotto in Pinto, 1973).  
Omejen model lahko opišemo z izrazom: 
𝜎𝑠
∗( 𝑠
∗) = 𝑢 𝑠





                            (3.68) 
V enačbi (3.71) je 𝑢 razmerje med togostjo po tečenju 𝐸𝑠𝑢 in začetno togostjo jekla 𝐸𝑠, 𝜎𝑠
∗ je normirana 
napetost in 𝑠









                   (3.69) 









                             (3.70) 
V enačbi (3.70) sta 𝑠 in 𝜎𝑠 deformacija in napetost jekla, 𝑠𝑦 in 𝜎𝑠𝑦 deformacija in napetost ob začetku 
tečenja armature in 𝑠0 in 𝜎𝑠0 deformacija in napetost v točki, kjer se začne razbremenjevanje, tako kot 
je prikazano na Sliki 3.23a. 
Prehod med asimptotama, s katerim simulirano Bauschingerjev efekt opišemo s parametrom R, ki je 
definiran kot: 
𝑅 = 𝑅0 −
𝑅1𝜉
𝑅2+𝜉
                               (3.71) 
V enačbi (3.71) so 𝑅0, 𝑅1 in 𝑅2 parametri, ki so eksperimentalno določeni. Vrednosti, ki so jih 
priporočili avtorji, ki se tudi najbolj pogosto uporabljajo, so: 𝑅0 = 18, 𝑅1 = 0,925 in 𝑅2 = 0,3. 
Parameter 𝜉 je absolutna vrednost plastične deformacije v zadnjem ciklu (Slika 3.23a).  
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                             (3.72) 
V zgornjem izrazu sta 𝜎𝑠𝑙 in 𝑠𝑙 napetost in deformacija v presečišču asimptot (Slika 3.23a). Sprememba 
napetosti tečenja zaradi izotropnega utrjevanja je določena kot: 
𝜎𝑠
𝑒 = 𝜎𝑠𝑦𝑎1 (
𝜀𝑠,𝑚𝑎𝑥
𝜀𝑠𝑦
− 𝑎2)                             (3.73) 
V enačbi (3.73) sta 𝑎1 in 𝑎2 eksperimentalno določena materialna parametra, 𝑠,𝑚𝑎𝑥 je pa največja 
absolutna deformacija. 
 
Slika 3.22: Modeli, ki opisujejo zvezo med napetostmi in deformacijami za jeklo, pri monotoni obtežbi (temna 
črta) in ciklični obtežbi (svetla črta) (a) Bilinearen model (b) Giufre-Menegotto-Pinto in (c) Chang in Mander 
(Vidrih, 2012). 
Figure 3.22: Constitutive material model for steel for monotonic load (dark line) and cyclic load (light line) (a) 
Bi-linear, (b) Giufre-Menegotto-Pinto and (c) Chang and Mander (Vidrih, 2012). 
Pomanjkljivost bilinearnega in GMP modela je, da ne moreta opisati dela odziva jekla brez utrjevanja. 
Po tečenju takoj sledi utrjevanje. To sicer ni resna pomanjkljivost, saj je za ciklično obremenjevanje 
značilno ravno takšno obnašanje, kjer tečenja jekla brez utrditve ni, še zlasti pri močnejših 
obremenitvah. Ne glede na to sta model nadgradila Chang in Mander (1994a), ki to pomanjkljivost 
odpravi, opiše pa lahko tudi vpliv nizkocikličnega utrujanja.  
V primeru polnih ciklov GMP model razmeroma dobro opiše histerezno obnašanje jekla. V primeru 
delnih razbremenitev pa dostikrat napetosti preceni. Razlog za to je togost pri začetku razbremenjevanja, 
ki je vedno enaka začetni togosti. To je pojasnjeno na sliki 3.23b, ki prikazuje razmerje med napetostmi 
in deformacijami v primeru ciklične obtežbe z delno razbremenitvijo.  
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Slika 3.23: Model Giufre-Menegotto-Pinto za jeklo (a) Pomembni parametri, (b) Delna razbremenitev (Giuffre 
in Pinto, 1970). 
Figure 3.23: Giufre-Menegotto-Pinto model (a) Important parameters and (b) Partial unloading (Giuffre in 
Pinto, 1970). 
Chang in Mander (1994a) ter Kunnath idr. (2009) so predlagali rešitev za problem delnih razbremenitev.  
Model Reinforcing Steel omogoča modeliranje nizkocikličnega utrujanja in degradacijo trdnosti jekla 
ob upoštevanju zveze med amplitudo plastičnih deformacij 𝑝𝑙,𝑎 in številom ciklov do porušitve 𝑁𝑓. 
Predlagala sta ga Coffin Jr (1953) in Manson (1954): 
𝑝𝑙,𝑎 = 𝐶𝑓(2𝑁𝑓)
−𝛼
                                          (3.74) 
V enačbi (3.74) je 𝐶𝑓 koeficient duktilnosti, ki upošteva število ciklov do porušitve 𝑁𝑓, 𝛼 je materialna 
konstanta, ki povezuje poškodbe pri določeni deformaciji, z ekvivalentnimi poškodbami pri drugi 
deformaciji. Kumulativni faktor akumuliranih poškodb 𝐷 je definiran kot vsota prirastkov plastičnih 






                              (3.75) 
Kumulativni faktor akumuliranih poškodb ima vrednost 0 pri ničelnih poškodbah in vrednost 1 pri 
porušitvi. Trdnost armaturnega jekla se zmanjšuje z nastopom poškodb zaradi ciklične obtežbe. 
Koeficient redukcije 𝛷𝑠𝑟 lahko določimo kot: 
𝛷𝑠𝑟 = 𝐾1𝐷                                       (3.76) 
Če v enačbi (3.76) upoštevamo koeficient redukcije trdnosti 𝐶𝑑, s katerim opišemo padec nosilnosti v 






                              (3.77) 




𝛼                                           (3.78) 
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Brown in Kunnath (2000) priporočata za faktorje 𝛼, 𝐶𝑓 in 𝐶𝑑 vrednosti 0,506, 0,26 in 0,389, in sicer za 
armaturne palice, kjer je razmerje vitkosti 𝑠/𝑑𝑏𝑙 = 6, kjer je 𝑠 razdalja med dvema stremenoma in 𝑑𝑏𝑙 
premer palice.  
c) Uklon vzdolžne armature 
Vzdolžna armatura je pri visokem nivoju tlačnih napetosti izpostavljena uklonu. Uklon vzdolžnih palic 
lahko upoštevamo z modelom, ki temelji na parametrični analizi uklona s končnimi elementi (Dhakal in 
Maekawa, 2002). V literaturi obstajajo tudi drugi konstitucijski modeli jekla, ki zajamejo uklon 
armaturnih palic, npr. Monti in Nuti (1992), Gomes in Appleton (1997). Anžlin (2017) je predlagal 
postopek za upoštevanje uklona vzdolžne armature v pravokotnih armiranobetonskih stebrih, ki je 
opisan na koncu poglavja. 
Na sliki 3.24 je prikazan model, ki sta ga predlagala Dhakal in Maekawa (2002). V splošnem je razmerje 
med napetostmi in deformacijami razdeljeno na štiri območja: območje 𝑠 ≤ 𝑠𝑦, pri katerem je 
obnašanje linearno-elastično s togostjo 𝐸𝑠, območje 𝑠𝑦 ≤ 𝑠 ≤
∗, pri katerem je zveza definirana kot: 
𝜎
𝜎𝑙






)                  (3.79)  
V enačbi (3.79) sta 𝜎𝑙 in 𝜎𝑙
∗ napetosti brez upoštevanja uklona, ki se nanašata na trenutno deformacijo 
 in deformacijo pri vmesni točki ∗, 𝑦 je deformacija pri napetosti tečenja armaturnega jekla 𝑓𝑦.  
Območje med vmesno točko ( ∗, 𝜎𝑙
∗) in konstantno napetostjo 0,2𝑓𝑦 opišemo z izrazom: 
𝜎 = 𝜎∗ − 0,02𝐸𝑠( −
∗)                              (3.80) 
V zgornji enačbi je 𝐸𝑠 tangentni elastični modul armiranega jekla. 
Vmesna točka je definirana kot: 
𝜀∗ 
 𝜀𝑦





;     
𝜀∗ 
 𝜀𝑦
≥ 7                             (3.81) 
𝜎∗
 𝜎𝑙





) ;  𝜎∗ ≥ 0,2𝑓𝑦                           (3.82) 
Kjer sta 𝐿 dolžina obravnavanega dela palice in 𝐷 premer palice. 
 
Slika 3.24: Model, ki sta ga predlagala Dhakal in Maekawa, 2002. 
Figure 3.24: Model proposed by Dhakal in Maekawa, 2002. 
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Pri tlačno obremenjenih palicah se zveza med napetostmi in deformacijami zaradi geometrijskih 
nelinearnosti spremeni. Torej je smiselno uporabiti različne zveze med napetostjo in deformacijo 
natezno in tlačno obremenjenih palic. Pomembna parametra, ki vplivata na odziv tlačno obremenjene 
palice, sta: geometrijska nelinearnost in vitkost armaturnih palic. Če upoštevamo geometrijsko 
nelinearnost, se nosilnost tlačno obremenjene palice po tečenju zmanjša, kot je prikazano na sliki 3.25.  
 
Slika 3.25: Odziv tlačno obremenjene palice ob upoštevanju geometrijske nelinearnosti (Dhakal in Maekawa, 
2002). 
Figure 3.25: Response of steel bar under pressure, taking into account geometrical nonlinearity (Dhakal in 
Maekawa, 2002). 
Tako kot geometrijska nelinearnost ima tudi vitkost bistven pomen za odziv tlačno obremenjenih palic. 
Če se navežemo na Eulerjevo uklonsko teorijo (enačba 3.83), lahko ugotovimo, da je poleg prereza 




                                (3.83) 
Kjer so 𝑃𝑐𝑟 sila, pri kateri pride do uklona elementa, 𝐸 elastični modul materiala elementa, 𝐼 vztrajnostni 
moment okoli šibke osi elementa in 𝐿 uklonska dolžina elementa. 
V splošnem poznamo dva tipa uklona vzdolžne armature: 
- lokalni uklon, med dvema stremenoma (Slika 3.26a) 
- globalni uklon, vzdolž več stremen (Slika 3.26b) 
Pri lokalnem uklonu se armaturna palica ukloni med dvema stremenoma, ki ju bočno podpirata. V 
materialnem modelu ReinforcingSteel vpliv slednjega upoštevamo z geometrijskim koeficientom 𝛼 in 
koeficientom vitkosti 𝑙𝑠𝑟. Geometrijski koeficient 𝛼 je odvisen od območja in togosti utrjevanja. 




                                  (3.84) 
V enačbi (3.84) sta 𝑙𝑢 uklonska dolžina, ki je v primeru lokalnega uklona enaka osni razdalji med dvema 
stremenoma 𝑠 in 𝑑𝑏𝑙 premer palice. 
Pri globalnem uklonu se vzdolžna armatura ukloni vzdolž več stremen (Slika 3.26b). To se največkrat 
zgodi, ko je prečne armature premalo in ko je ta neustrezno oblikovana.  
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Slika 3.26: Uklon vzdolžne armature (a) Lokalni in (b) Globalni uklon.  
Figure 3.26: Buckling of longitudinal reinforcement (a) Local  and (b) Global buckling. 
Večina konstitucijskih modelov za jeklo lahko opiše le lokalni uklon vzdolžne armature. Običajno je 
privzeto, da je uklonska dolžina enaka razdalji med stremeni. S tem ne moremo zajeti možnosti 
globalnega uklona.  
Enega izmed modelov, ki temelji na klasični teoriji uklona, sta predlagala Sato in Ko (2007). Uklonska 
sila palice 𝑁𝑏 in uklonska dolžina 𝑙𝑏, sta definirani kot: 




                               (3.85) 
Faktorja -3,3 in 4,4 v enačbi (3.85) sta bila določena empirično na podlagi raziskav, ki so predstavljene 
v Suda idr. (1996), 𝐸𝑠𝑟 je reduciran modul elastičnosti vzdolžne armature (običajno privzamemo 
vrednost 20GPa), 𝐼𝑠 je vztrajnostni moment vzdolžne palice in 𝛽 je togost stremen, ki podpirajo vzdolžne 








+ 𝛽𝑐                                          (3.86) 
V zgornjem izrazu je 𝛽𝑤1 osna togost stremen, 𝛽𝑤2 upogibna togost stremen in 𝛽𝑐 dodatna togost zaradi 



















                              (3.89) 
Togost krovnega sloja betona je odvisna od deleža stremenske armature 𝜌𝑤, števila palic med 
sosednjima horizontalnima stremenoma 𝑁𝑠𝑡, modula elastičnosti betona 𝐸𝑐 in modula elastičnosti 




                               (3.90) 
V zgornjih izrazih je 𝐸𝑤ℎ modul elastičnosti stremen, 𝐴𝑤 je prečni prerez stremen, 𝐼𝑤 je vztrajnostni 
moment prereza vsakega izmed stremen 𝑁𝑤, ℎ je višina prereza. Za določitev osne togosti avtorji metode 
predlagajo 𝐸𝑠𝑤 = 1,8 𝐺𝑃𝑎, saj se modul elastičnosti ob začetku tečenja znatno zmanjša. V primeru 
upogibne togosti predlagajo, da se upošteva začetna togost 𝐸𝑤ℎ . 𝑁𝑠 predstavlja število vzdolžnih palic, 
ki so prečno podprti, 𝑙𝑤 je horizontalna razdalja med sosednjima horizontalnima stremenoma (glej sliko 
3.27) in 𝑠 je razdalja med stremeni.  
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Slika 3.27: Izračun togosti stremen 𝛽, ki se upošteva pri izračunu kritične uklonske dolžne in napetosti (Sato in 
Ko, 2011). 
Figure 3.27: Calculation of stiffness  used to define critical buckling length and stresses (Sato in Ko, 2011). 
V literaturi so na voljo tudi drugi izrazi za izračun efektivne uklonske dolžine vzdolžne armature. Npr. 
Anžlin (2017) je v primeru pravokotnega prereza predlagal poenostavljen izraz za določitev uklonske 






 2𝑠 ≤ 𝐿𝑝𝑙 ,
2𝑠 ≤ 𝐿𝑝𝑙 ,
2𝑠 ≤ 𝐿𝑝𝑙
1𝑠






 𝑣 𝑝𝑟𝑖𝑚𝑒𝑟𝑢 𝑛𝑒𝑢𝑠𝑡𝑟𝑒𝑧𝑛𝑖ℎ 𝑘𝑜𝑛𝑠𝑡𝑟𝑢𝑘𝑐𝑖𝑗𝑠𝑘𝑖ℎ 𝑑𝑒𝑡𝑎𝑗𝑙𝑜𝑣 
  č𝑒 𝑗𝑒 𝑠/𝑑𝑏𝑙 ≥ 2 + 𝛿𝑠, 𝑝𝑟𝑖 č𝑒𝑚𝑒𝑟 𝑗𝑒 5 ≤ 𝛿𝑠 = 2,5 (
𝑓𝑠𝑢
𝑓𝑠𝑦
) + 2,25 ≤ 6 
𝑜𝑧𝑖𝑟𝑜𝑚𝑎
(3.91) 
V enačbi (3.91) so: 𝑠 razdalja med stremeni, 𝐿𝑝𝑙 dolžina plastičnega členka, 𝑑𝑏𝑙 premer vzdolžne palice, 
𝛿𝑠 koeficient vitkosti, 𝑓𝑠𝑢 natezna trdnost vzdolžne armature, 𝑓𝑠𝑦 napetost na meji tečenja vzdolžne 
armature, 𝐴𝑠𝑤 površina prečne armature, 𝐴𝑠𝑤,𝑔𝑙𝑜𝑏 potrebna površina prečne armature za preprečitev 
globalnega uklona vzdolžne armature in 𝐴𝑙𝑤 površina vzdolžne armature. 
Anžlin (2017) je predlagal uporabo naslednjih izrazov za izračun efektivne količine prečne armature v 














𝜌𝑤𝑧                (3.93) 




                                                      (3.94) 
V zgornjih izrazih je poleg uklona 𝑘𝑒𝑓𝑓,𝑏𝑢𝑐𝑘 upoštevana tudi redukcija učinkovitosti objetja zaradi 
neustreznih detajlov 𝐾ℎ𝑜𝑜𝑘, ki je bila podrobneje opisana na koncu prejšnjega poglavja. Predstavljen 
koncept lahko razširimo tudi na definicijo efektivne prečne napetosti objetja 𝑓𝑙. S tem lahko pri določitvi 
mejnih deformacij zajamemo vpliv uklona palic in neprimernih konstrukcijskih detajlov. Efektivna 
prečna napetost je v tem primeru določena z izrazom: 
𝑓𝑙𝑦,𝑒𝑓𝑓 = 𝑘𝑒𝜌𝑤𝑦,𝑒𝑓𝑓𝑓𝑦𝑤                   (3.95) 
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𝑓𝑙𝑧,𝑒𝑓𝑓 = 𝑘𝑒𝜌𝑤𝑧,𝑒𝑓𝑓𝑓𝑦𝑤                   (3.96) 








𝑓𝑙𝑧                                        (3.98) 
 Ocena zasukov armiranobetonskih stebrov pri potresni obtežbi 
Za določitev nelinearnih vzmeti v Gibersonovem modelu obstajajo trije različni splošni pristopi: 
- Semi-empirični pristop 
- Parametrično-empirični pristop 
- Neparametrično-empirični pristop 
S semi-empiričnim pristopom določimo lastnosti nelinearnih vzmeti s pomočjo teoretičnih zvez med 
značilnimi količinami, ki so ustrezno modificirane na osnovi eksperimentalnih opazovanj. To je tudi 
pristop, ki se uporablja najbolj pogosto.  
V parametrično-empiričnem pristopu so zveze med značilnimi količinami določene na podlagi 
statistične obdelave velikega števila eksperimentalnih rezultatov. Slabost tega pristopa v primerjavi s 
prvim je, da moramo kalibracijo koeficientov ponoviti vsakič, ko se v bazo uvrstijo novi podatki. Za 
določene zveze je raztros rezultatov precejšen. 
Tretji pristop (neparametrično-empirični) tudi temelji na rezultatih eksperimentov. Ocena zveze med 
značilnimi količinami se določa sproti, s pomočjo računalniških programov, ki do rezultata pridejo s 
sklepanjem na osnovi razpoložljivih podatkov. Prednost tega pristopa je, da se baza podatkov samodejno 
posodablja in se ocena izboljšuje s povečevanjem baze. Potrebno je tudi poudariti, da je pri drugem in 
tretjem pristopu ocena iskanih zvez dovolj zanesljiva le v mejah baze podatkov, na podlagi katere je 
predikcija narejena. V primeru ekstrapolacije je ocena iskanih zvez manj zanesljiva.  
3.4.1 Semi-empirični pristop 
Za opis nelinearnega obnašanja vzmeti v Gibersonovem modelu običajno določimo nelinearno zvezo 
med upogibnimi momenti in povprečnimi zasuki elementa. Pri tem izhajamo iz zveze med momentom 
𝑀 in ukrivljenostjo 𝜙 prečnega prereza. Ob predpostavki poteka upogibnega momenta vzdolž stebra 
lahko določimo potek ukrivljenosti oziroma zasukov vzdolž stebra. Z integracijo ukrivljenosti po celotni 







                          (3.99) 
Postopek moramo ponoviti za vsako točko diagrama. Zvezo med upogibnimi momenti in zasuki 
običajno poenostavimo in upoštevamo trilinearno ovojnico (Slika 3.28c). Zato za integracijo naredimo 
le tri značilne točke in določimo: 1) zasuk ob nastanku prvih razpok (angl. cracking rotation) 𝜃𝑐𝑟, 2) 
zasuk na meji tečenja (angl. yield rotation) 𝜃𝑦 ter 3) mejni zasuk (angl. ultimate rotation) 𝜃𝑢 in 
pripadajoče momente 𝑀𝑐𝑟, 𝑀𝑦 in 𝑀𝑢. V primeru bilinearne ovojnice se točka ob nastanku prvih razpok 
ne upošteva (Slika 3.28b).  
V primeru trilinearne ovojnice zasuk 𝜃𝑐𝑟 izračunamo z integracijo ukrivljenosti 𝜙𝑐𝑟 na območju med 















𝐿𝑣               (3.100) 
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𝜙𝑦))              (3.102) 
Pri čemer je 𝑀𝑐𝑟 moment ob nastanku prvih razpok in 𝜙𝑐𝑟 pripadajoča ukrivljenost: 
𝑀𝑐𝑟 = (𝑓𝑐𝑡𝑚 +
𝑁
𝐴
)𝑊𝑐 , 𝜙𝑐𝑟 =
𝑀𝑐𝑟
𝐸𝐼
                        (3.103) 
V zgornjih izrazih je 𝑀𝑦 upogibni moment na meji tečenja, ki je določen z bilinearno ali trilinearno 
idealizacijo odziva moment-ukrivljenost, 𝜙𝑦 pa pripadajoča nosilnost, 𝐿𝑣 višina stebra in 𝑓𝑐𝑡𝑚 je 
povprečna natezna napetost betona, ki je v standardu Evrokod 2 (CEN 2005a) definirana kot: 
𝑓𝑐𝑡𝑚 = 0,3𝑓𝑐𝑘
2/3
                 (3.104) 
Karakteristična tlačna trdnost se v primeru objetega in neobjetega betona izračuna kot: 
𝑓𝑐𝑘 = 𝑓𝑐𝑚 − 8𝑀𝑃𝑎                          (3.105) 
Kjer je 𝑓𝑐𝑚 povprečna tlačna napetost betona. 
 
Slika 3.28: (a) Zveza med upogibnimi momenti in ukrivljenostjo, (b) Bilinearna idealizacija in (c) Trilinearna 
idealizacija odziva. 
Figure 3.28: (a) Moment-curvature relationship, (b) Bi-linear idealization and (c) Tri-linear idealization of 
envelope. 




(𝛾(𝛽 + 𝛾)𝜙𝑐𝑟 + 2𝜙𝑢 − 𝛾(1 + 𝛾)𝜙𝑢 − (𝛽
2(𝛽 − 1)𝛾))                     (3.106) 




;  𝛽 =
𝑀𝑐𝑟
𝑀𝑢
 𝑖𝑛 𝛾 =
𝑀𝑦
𝑀𝑢
                           (3.107) 
Opisan postopek je teoretičen. Z njim upoštevamo le upogibni odziv elementa. Na potresni odziv 
vplivajo še številni drugi parametri kot so npr. izvlek armature, strižne razpoke ipd., ki praviloma 
zmanjšujejo togost elementa. Zato so za realistično oceno odziva potrebne korekcije teoretičnih izrazov.  
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Eden izmed možnih pristopov k tej korekciji je podan v standardu Evrokod 8/3 (CEN 2005b). K zasuku, 
ki je posledica upogibnih obremenitev 𝜃𝑓𝑙𝑒𝑥𝑢𝑟𝑒 , je dodan še zasuk zaradi strižnih poškodb 𝜃𝑠ℎ𝑒𝑎𝑟 in 
zaradi zdrsa vzdolžnih palic v območju plastičnega členka (angl. slip of longitudinal bars) 𝜃𝑠𝑙𝑖𝑝.  
Zasuk na meji tečenja je definiran kot: 












               (3.109) 











              (3.110) 
Enačbi (3.109) in (3.110) se nanašata samo na elemente z vzdolžnimi palicami, ki niso preklopljene v 
kritičnem območju.  
V zgornjih izrazih sta 𝑑 in 𝑑′ statični višini prereza, 𝑧 je ročica notranjih sil (običajno se pri pravokotnih 
prerezih privzame razdalja ki znaša 0,8ℎ), 𝛼 = 1,0 (v primeru, ko je 𝑀𝑦 > 𝐿𝑣𝑉𝑅,𝑐, sicer pa 𝛼 = 0), 𝑓𝑠𝑦 
in 𝑓𝑐 sta napetosti na meji tečenja jekla in tlačna trdnost betona, 𝑑𝑏𝐿 pa je premer vzdolžne natezne 
armature, medtem ko je 𝑉𝑅,𝑐 prečna sila, ki jo lahko prenese betonski element brez strižne sile.  
Pri računu mejnega zasuka armiranobetonskega elementa običajno privzamemo, da je ukrivljenost 
(nelinearni del), potem ko enkrat element steče, konstantna po celotni dolžini plastičnega členka. 
Ukrivljenost po tečenju lahko določimo kot 𝜙𝑝 = 𝜙𝑢 − 𝜙𝑦.  
 
Slika 3.29: Potek upogibnih momentov in ukrivljenosti po višini stebra. 
Figure 3.29: Bending moments and curvature along the height of the column. 
Zasuk elementa zaradi plastičnih deformacij v področju plastičnega členka lahko določimo kot: 
𝜃𝑝 = 𝜙𝑝𝐿𝑝𝑙 = (𝜙𝑢 − 𝜙𝑦)𝐿𝑝𝑙                          (3.111) 
Ob predpostavki, da je ukrivljenost zaradi plastičnih deformacij konstantna vzdolž plastičnega členka, 
lahko izračunamo ustrezni zasuk 𝜃𝑝 kot: 
𝜃𝑝 = (𝜙𝑢 − 𝜙𝑦)𝐿𝑝𝑙 (1 −
0,5𝐿𝑝𝑙
𝐿𝑣
)                         (3.112) 
Mejni zasuk določimo kot: 
𝜃𝑢 = 𝜃𝑦 + 𝜃𝑝 = 𝜃𝑦 + (𝜙𝑢 − 𝜙𝑦)𝐿𝑝𝑙 (1 −
0,5𝐿𝑝𝑙
𝐿𝑣
)                 (3.113) 
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Območje plastičnega členka je območje, v katerem so pričakovane poškodbe. Dolžina plastičnega 
členka 𝐿𝑝𝑙 je določena empirično glede na rezultate eksperimentov.  
Biskinis (2007) je predlagal izraz za določitev dolžine plastičnega členka v odvisnosti od strižnega 
razpona 𝐿𝑣 ter višine prečnega prereza h, ki temelji na rezultatih velikega števila cikličnih preiskav: 
𝐿𝑝𝑙 = 0,2ℎ[1 + 1/3[𝑚𝑖𝑛](9, 𝐿𝑣/ℎ)]                   (3.114) 
V enačbi (3.114) sta ℎ višina prečnega prereza stebra in 𝐿𝑣 višina stebra.  
Priestley et al. (1996) je za oceno dolžine plastičnega členka predlagal naslednji izraz: 
𝐿𝑝𝑙 = 0,08𝐿𝑣 + 0,022𝑓𝑠𝑦𝑑𝑏𝐿 ≥ 0,044𝑓𝑠𝑦𝑑𝑏𝐿              (3.115) 
Kasneje je ta izraz spremenil, in sicer tako, da v izrazu upošteva tudi vpliv utrjevanja vzdolžne armature 
v območju plastičnega členka. 
𝐿𝑝𝑙 = 𝑚𝑖𝑛[0,2(𝑓𝑠𝑢/𝑓𝑠𝑦 − 1); 0,08]𝐿𝑣 + 0,022𝑓𝑠𝑦𝑑𝑏𝐿 ≥ 0,044𝑓𝑠𝑦𝑑𝑏𝐿             (3.116) 
V zgornjih izrazih so: 𝑓𝑠𝑦 napetost na meji tečenja vzdolžne armature, 𝑓𝑠𝑢 natezna trdnost vzdolžne 
armature, 𝑑𝑏𝐿 povprečni premer vzdolžnih palic in 𝐿𝑣 višina stebra.  
Standard EC8/2 za oceno dolžine plastičnega členka predpisuje izraz, ki temelji na seriji monotonih in 
cikličnih preiskav: 
𝐿𝑝𝑙 = 0,1𝐿𝑣 + 0,015𝑓𝑠𝑦𝑘𝑑𝑏𝐿                (3.117) 
V enačbi (3.117) je 𝑓𝑠𝑦𝑘 napetost na meji tečenja vzdolžne armature v MPa, 𝑑𝑏𝐿 predstavlja premer 
vzdolžne armature v m.  
Standard Evrokod 8/3 (CEN 2005b) podaja dve enačbi za oceno dolžine plastičnega členka: 
   𝐿𝑝𝑙 = 0,1𝐿𝑣 + 0,17ℎ + 0,24
𝑑𝑏𝐿𝑓𝑠𝑦(𝑀𝑃𝑎)
√𝑓𝑐(𝑀𝑃𝑎)




+ 0,2ℎ + 0,11
𝑑𝑏𝐿𝑓𝑠𝑦(𝑀𝑃𝑎)
√𝑓𝑐(𝑀𝑃𝑎)
                   (3.119) 
Zgornji enačbi lahko uporabimo za stebre, ki vsebujejo ustrezne konstrukcijske detajle, kjer preklop 
vzdolžne armature ni narejen v kritičnih območjih blizu vpetja v temelje.  
Postopek za določitev mejnega zasuka, s katerim lahko upoštevamo učinkovitost prečne armature pri 
objetju stebra, je predlagal Anžlin (2017). Postopek je semi-empiričen. Uklonsko dolžino določimo tako 
kot je opisano v poglavju 3.3.2, in sicer z enačbo 3.91. Nestandardne konstrukcijske detajle prečne 
armature upoštevamo s pomočjo koeficientov 𝜌𝑤𝑦,𝑒𝑓𝑓 in 𝜌𝑤𝑦,𝑒𝑓𝑓 (Enačba 3.92 in 3.93).  
Anžlin (2017) je predlagal tudi dodatne parametre in njihove vrednosti, s katerimi lahko izboljšamo 
oceno mejnega zasuka stebrov s prečnim prerezom pravokotne oblike. Ti parametri so: 
- 𝑙𝑒𝑓𝑓,𝑏𝑢𝑐𝑘 = 𝑙𝑠𝑖𝑚𝑝,𝑏𝑢𝑐𝑘, efektivna uklonska dolžina vzdolžne armature se določi z enačbo 3.91.; 
- količini prečne armature v obravnavani smeri 𝜌𝑤𝑦 in 𝜌𝑤𝑧 sta zamenjani z efektivnimi 
količinami, ki zajamejo uklona in redukcijo učinkovitosti objetja zaradi neustreznih detajlov 
𝜌𝑤𝑦,𝑒𝑓𝑓 in 𝜌𝑤𝑧,𝑒𝑓𝑓 (Enačba 3.92 in 3.93); 
- prečni napetosti objetja 𝑓𝑙𝑦 in 𝑓𝑙𝑧 sta zamenjani z efektivnimi prečnimi napetostmi 𝑓𝑙𝑦,𝑒𝑓𝑓 in 
𝑓𝑙𝑧,𝑒𝑓𝑓 (Enačba 3.97 in 3.98);  
- mejna deformacija prečne armature se določi kot: 𝑠𝑢,𝑤 = min( 𝑠𝑢,𝑤,𝑒𝑥𝑝; 8,5%) ;  
  
40                       Janevski, A. 2019. Potresni odziv armiranobetonskih mostov s pomanjkljivo prečno armaturo stebrov. 
Mag. delo. Ljubljana, UL FGG, Magistrski študijski program druge stopnje Gradbeništvo, Gradbene konstrukcije. 
 
 
- mejna deformacija vzdolžne armature se določi kot: 𝑠𝑢,𝑙 = 0,6 𝑠𝑢,𝑙,𝑒𝑥𝑝; 
- mejni zasuk elementa v primeru cikličnega obremenjevanja znaša maksimalno 10%, 𝜃𝑁𝐶 ≤
10%. 
3.4.2 Parametrično-empirični pristop 
Za določitev rotacijske kapacitete armiranobetonskih elementov lahko uporabimo tudi izraze, ki 
temeljijo na statistični obdelavi velikega števila eksperimentalnih rezultatov. Panagiotakos in Fardis 
(2001) ter Fardis in Biskinis (2003) so predlagali izraze za oceno mejnega zasuka stebrov, v katerih kot 
osnovni parametri nastopajo naslednje količine: 
- efektivna višina prečnega prereza 𝑑 [𝑐𝑚]:   [8,5-230] 
- indeks strižnega razpona 𝐿𝑣/ℎ:     [1,0-13] 
- razmerje stranic prečnega prereza ℎ/𝑏𝑤:    [0,2-4] 
- cilindrična tlačna trdnost betona 𝑓𝑐  [𝑀𝑃𝑎]:   [9,6-118] 
- nivo tlačne osne sile 𝑁/𝐴𝑐𝑓𝑐  [%]:    [0-90] 
- delež prečne armature v smeri obremenjevanja sx:    [0,02-3,35] 
- delež vzdolžne armature 𝜌𝑙  [%]:     [0,21-6,52] 
Na podlagi zgornjih raziskav je določen tudi izraz, ki se v standardu Evrokod 8/3 (CEN 2005c) uporablja 



















1,25100𝜌𝑑          (3.120) 
V enačbi (3.120) je 𝛾𝑒𝑙 varnostni faktor, s katerim vpeljemo dodatno varnost v primarnih elementih za 
prevzem potresne obtežbe (opomba: ko smo rezultate primerjali z eksperimenti smo upoštevali, da znaša 
𝛾𝑒𝑙 = 1), ℎ je višina prečnega prereza, 𝐿𝑣 = 𝑀/𝑉 je indeks strižnega razpona, 𝜈 = 𝑁/𝑏ℎ𝑓𝑐 je normirana 
osna sila, 𝜔 = 𝜌𝑙𝑓𝑦/𝑓𝑐′ in 𝜔
′ = 𝜌𝑙′𝑓𝑦/𝑓𝑐′ sta mehanski delež natezne in tlačne vzdolžne armature, 𝑓𝑐 in 
𝑓𝑦𝑤  sta tlačna trdnost betona (MPa) in napetost na meji tečenja prečne armature (MPa). 𝜌𝑠𝑥 = 𝐴𝑠𝑥/𝑏𝑤𝑠 
je delež prečne armature v smeri obremenjevanja, 𝜌𝑑 je delež diagonalne armature in 𝑘𝑒 je koeficient 
učinkovitosti objetja. 




















1,275100𝜌𝑑      (3.121) 
Če konstrukcijski detajli ne ustrezajo zahtevam za nove stavbe (nestandardni detajli), se mejni zasuk, ki 
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 Povzetek 3. poglavja 
V poglavju 3.1 smo predstavili metode, ki se uporabljajo za analizo potresnega odziva konstrukcij. 
Slednje v splošnem lahko razdelimo na linearne in nelinearne metode analize.  
Običajno konstrukcije projektiramo na podlagi rezultatov elastične linearne analize. V primeru potresa 
se konstrukcije običajno obnašajo nelinearno. Zato je priporočljivo, da z nelinearno analizo ocenimo 
potresni odziv konstrukcije, ki je bila projektirana na temelju rezultatov elastične analize. Nelinearna 
dinamična analiza je še vedno prezahtevna za vsakdanjo uporabo. Zato se namesto nje uporabljajo 
poenostavljeni postopki analize, ki temeljijo na nelinearni statični analizi. Ena izmed teh metod je 
metoda N2 (predstavljena v poglavju 3.1.2), ki je med najbolj uporabljanimi in je tudi vključena v 
standarde Evrokod. 
V poglavju 3.2 smo podrobneje predstavili numerične modele, ki se uporabljajo za oceno nelinearnega 
odziva armiranobetonskih elementov. Te lahko v splošnem razdelimo na makroelemente (večinoma so 
to linijski gredni elementi), in mikroelemente (ploskovni ali 3D končni elementi).  
Običajno se pri potresni analizi uporabljajo makroelementi, saj je za večino teh elementov na razpolago 
dovolj podatkov za opis nelinearnega odziva, ti elementi so tudi bolj enostavni, bolj obvladljivi in bolj 
primerni za praktično uporabo. Nelinearni odziv makro elementov običajno opišemo s histereznimi 
pravili; največkrat je to zveza med upogibnimi momenti in zasuki.  
Uporaba mikroelementov, pri katerih je obnašanje določeno s konstitutivnimi zakoni materialov, je 
kljub izrednemu razvoju programske opreme še vedno računsko potratna. Pogosto nimamo na voljo 
dovolj podatkov, s katerimi bi lahko ustrezno opisali nelinearni odziv pri potresni obtežbi. Običajno so 
rezultati obsežni in težko obvladljivi. Zaradi tega se mikroelementi uporabljajo redkeje kot 
makroelementi, še zlasti v projektantski praksi. 
Na voljo so tudi elementi, ki predstavljajo kombinacijo predhodnih dveh skupin. To so lamelni linijski 
elementi, v katerih nelinearen odziv določimo z ustreznimi konstitutivnimi zakoni materialov, iz katerih 
so lamele, na katere razdelimo prečne prereze elementov.  
V poglavju 3.3 so bili predstavljeni konstitucijski zakoni za beton in jeklo za armiranje, ki jih 
uporabljamo pri potresni analizi. Predstavljeni so modeli za objeti in neobjeti beton, ki se najbolj pogosto 
uporabljajo v potresnem inženirstvu in so tudi vključeni v standarde Evrokod.  
Konstitucijski zakoni za beton, objet s prečno armaturo, ki so bili podrobno predstavljeni v poglavju 
3.3.1, so povzeti v preglednici 3.2. Različnih modelov ne smemo kombinirati. To pomeni, da moramo 
za oceno maksimalnega zasuka elementa, pri kateri uporabimo metode iz standarda EC8/2, tudi za oceno 
učinkovitosti objetja in za oceno zveze med napetostmi in deformacijami v objetem betonu, uporabiti 
postopek, ki je ravno tako vključen v standard EC8/2.  
Odziv prereza je odvisen tudi od modela vzdolžne armature, zato so bili predstavljeni različni modeli za 
armaturno jeklo. Predstavljeni so bili modeli, s katerimi lahko upoštevamo uklon vzdolžne armature, 
redukcijo togosti zaradi cikličnega utrujanja in Bauschingerjev efekt. Večina modelov, ki smo jih 
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Preglednica 3.2: Zveza med napetostjo in deformacijo v objetem betonu. 
Table 3.2: Stress-strain relationships for confined concrete.  






𝑓𝑙 = √𝑓𝑙𝑦𝑓𝑙𝑧, 𝑓𝑙𝑦(𝑧) = 𝑘𝑒𝜌𝑤𝑦(𝑧)𝑓𝑦𝑤 
𝑓𝑐𝑐 = 𝑓𝑐(2,254√1 + 7,94𝑓𝑙/𝑓𝑐 − 2𝑓𝑙/𝑓𝑐 − 1,254) 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(𝑓𝑐𝑐/𝑓𝑐 − 1)) 









𝑓𝑙 = 𝑘𝑒𝜌𝑠𝑥𝑓𝑦𝑤 
𝑓𝑐𝑐 = {
𝑓𝑐(1 + 5𝑓𝑙/𝑓𝑐) 𝑓𝑙 ≤ 0,05𝑓𝑐
𝑓𝑐(1,125 + 2,5𝑓𝑙/𝑓𝑐) 𝑓𝑙 > 0,05𝑓𝑐
 






𝑐𝑐𝑢 = 𝑐𝑢2𝑐 = 𝑐𝑢2 + 0,2𝑓𝑙/𝑓𝑐 
𝑐2(‰) = 𝑐𝑢2 = {
2,0 𝑓𝑐𝑘 < 50 𝑀𝑃𝑎
2,0 + 0,085(𝑓𝑐𝑘 − 50)





𝑓𝑙 = 𝑘𝑒𝜌𝑠𝑥𝑓𝑦𝑤 






𝑐𝑐 = 𝑐2(1 + 5(𝑓𝑐𝑐/𝑓𝑐 − 1)) 
𝑐𝑐𝑢 = 0,004 + 0,5𝑓𝑙/𝑓𝑐𝑐 
 
V poglavju 3.4 so bili predstavljeni različni postopki, s katerimi lahko ocenimo rotacijsko kapaciteto 
armiranobetonskih elementov. V ta namen lahko uporabimo semi-empirični, parametrično-empirični in 
neparametrično-empirični pristop. Zaradi razmeroma enostavnega pristopa in jasnega fizikalnega 
pomena parametrov, je uporaba semi-empiričnega pristopa najbolj razširjena. Izrazi za določitev 
rotacijske kapacitete in s tem povezano oceno dolžine plastičnega členka, ki so bili predstavljeni v 
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Preglednica 3.3: Enačbe za ocenitev rotacijske kapacitete in dolžino plastičnega členka. 
Table 3.3: Equations for estimation of rotations and plastic hinge length. 
Model Dolžina plastičnega členka 
EC8/2 𝐿𝑝𝑙 = 0,1𝐿𝑣 + 0,015𝑓𝑦𝑙𝑑𝑏𝑙 
EC8/3a 









































Model Maksimalni zasuk – semi-empirični pristop 
EC8/2 
𝜃𝑢 = 𝜃𝑦 + 𝜃𝑝 = 𝜃𝑦 + (𝜙𝑢 − 𝜙𝑦)𝐿𝑝𝑙 (1 −
0,5𝐿𝑝𝑙
𝐿𝑣
)     EC8/3a 
EC8/3b 





















Postopki, ki smo jih prikazali v 3. poglavju, so bili večinoma določeni ob predpostavki, da vsebujejo 
elementi ustrezne konstrukcijske detajle. V praksi se pogosto srečamo tudi s pomanjkljivo izvedeno 
armaturo (predvsem prečno armaturo). V takih primerih se rotacijska kapaciteta praviloma zmanjša. 
Zato je treba vrednosti, določene s prikazanimi postopki, modificirati. Npr. v EC8/3 je določeno, da se 
v primeru nestandardnih detajlov rotacijska kapaciteta zmanjša za približno 20%.  
V novejši literaturi lahko najdemo tudi postopke, s katerimi lahko kapaciteto reduciramo neposredno 
glede na učinkovitost objetja betona, glede na možnost uklona vzdolžne armature ali glede na neustrezno 
oblikovanje prečne armature. Enega izmed takšnih postopkov, ki ga je predlagal Anžlin (2017), smo 
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 CIKLIČNE PREISKAVE ARMIRANOBETONSKIH STEBROV S 
PRAVOKOTNIMI PREČNIMI PREREZI (povzeto po Anžlin, 2017) 
 
V tem poglavju smo naredili pregled eksperimentov, ki so bili narejeni v okviru doktorske 
disertacije Andreja Anžlina (2017). Preizkušenih je bilo 11 armiranobetonskih stebrov. Vsi stebri so 
imeli strižno armaturo, ki je bila določena v skladu s standardom EC8/2, vendar v večini stebrov prečna 
armatura ni izpolnjevala zahtev za objetje betonskega jedra in preprečevanje uklona vzdolžne armature. 
Preizkušanci so bili načrtovani upoštevajoč tipične pomanjkljive detajle prečne armature, ki jih 
vsebujejo starejši, pa tudi nekaj novejših mostov v Sloveniji. Izvedeni so bili ciklični preizkusi. 
Sistematično je bil analiziran vpliv naslednjih parametrov na odziv stebra: količina stremen, razdalja 
med stremeni vzdolž stebra, razdalja med podprtimi vzdolžnimi palicami, oblika stremen in njihovih 
kljuk ter krovna plast betona (Anžlin, 2017).  
V okviru te magistrske naloge smo naredili vnaprejšnjo napoved šestih stebrov. Eksperimente, ki so bili 
izvedeni na teh stebrih, smo opisali v tem poglavju, analiza pa je prikazana v naslednjem oz. petem 
poglavju. 
 Opis programa preiskav 
Preizkušanci (glej sliko 4.1) so predstavljali pasnice tipičnih mostnih stebrov s prečnim prerezom oblike 
I. Vsi preizkušanci so imeli pravokoten prerez dimenzij 30 cm x 40 cm. Njihova višina je znašala 1,8 
m. V vseh preizkušenih stebrih je bila upoštevana normirana osna sila, ki je znašala med 10 % in 13 % 
povprečne tlačne trdnosti betona. Kakovost betona je bila C30/37. Vsi stebri so bili armirani z 1 % 
vzdolžne armature, oziroma s šestimi palicami Φ16. Kvaliteta jekla je bila B500. 
 
Slika 4.1: Prečni prerez stebrov. 
Figure 4.1: Cross-section of columns. 
Cilj eksperimentalnega programa je bil raziskati vpliv različnih parametrov na potresni odziv 
pravokotnih armiranobetonskih stebrov. Na sliki 4.1 so prikazani prečni prerezi šestih izbranih 
preizkušancev, ki smo jih obravnavali v tej magistrski nalogi. V nadaljevanju so povzete glavne 
značilnosti, in sicer (SUB označuje stebre s premajhno količino, STD pa stebre s standardno količino 
prečne armature): 
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- Steber #1 SUB/0: premajhna količina stremen, prevelika razdalja med podprtimi vzdolžnimi 
palicami, stremena brez kljuk, preklopljena po daljši stranici. 
- Steber #2 SUB/90: premajhna količina stremen, prevelika razdalja med podprtimi vzdolžnimi 
palicami, stremena z 90o kljukami. 
- Steber #3 SUB+/90: premajhna količina stremen, ustrezna razdalja med podprtimi vzdolžnimi 
palicami, zunanja stremena z 90° kljukami, prečne vezi s standardnimi 135° kljukami. 
- Steber #4 STD/90: ustrezna količina stremen, ustrezna razdalja med stremeni, stremena z 90° 
kljukami. 
- Steber #5 SUB/135: premajhna količina stremen, prevelika razdalja med podprtimi vzdolžnimi 
palicami, stremena s standardnimi 135o kljukami. 
- Steber #6 STD/135: ustrezna količina stremen, ustrezna razdalja med stremeni, stremena s 
standardnimi 135° kljukami. 
Podrobnejši podatki o preizkušancih so prikazani v preglednici 4.1. Višina stebrov je bila v vseh 
primerih enaka in je znašala 𝐿𝑣 = 1,8 𝑚.  Razmerje med razdaljo med stremeni vzdolž stebra in prečnim 
prerezom vzdolžnih palic je bilo v nestandardnih stebrih 7,5, v standardnih pa 5.  
Pri nestandardnih stebrih je bila vgrajena prečna armatura 2𝜙8/12 𝑐𝑚, kar ustreza 5 % in 7 % 
projektnemu mehanskemu količniku prečne armature v šibki in močni smeri. V stebru #3 je bilo dodano 
eno streme v šibki smeri, vendar je bila razdalja med stremeni vzdolž stebra še vedno prevelika. 
Mehanski količnik stremen v šibki smeri je znašal 8 %. Projektni mehanski količnik stremen je v stebrih 
s standardno količino prečne armature znašal 12 % v šibki in 11 % v močni smeri.  
Preglednica 4.1: Geometrijske lastnosti stebrov. 
Table 4.1: The geometrical characteristics of columns. 
Oznaka stebra # SUB/0 SUB/90 SUB+/90 STD/90 SUB/135 STD/135 
Št. stebra: 1 2 3 4 5 6 
𝒔 [𝐜𝐦] 12 12 12 8 12 8 
𝒔/𝒅𝒃𝑳 7,5 7,5 7,5 5 7,5 5 
𝑨𝒔𝒘𝒚 [𝒄𝒎
𝟐] 1,01 1,01 1,51 1,51 1,01 1,51 
𝑨𝒔𝒘𝒛 [𝒄𝒎
𝟐] 1,01 1,01 1,01 1,01 1,01 1,01 
𝑨𝒔𝒍 [𝒄𝒎
𝟐] 12,1 12,1 12,1 12,1 12,1 12,1 
𝒃 [𝒄𝒎] 30 30 30 30 30 30 
𝒉 [𝒄𝒎] 40 40 40 40 40 40 
𝑳𝒗/𝒃 6 6 6 6 6 6 
𝝆𝒍 [%] 1 1 1 1 1 1 
𝝆𝒘𝒚 [%] 0,25 0,25 0,37 0,55 0,25 0,55 
𝝆𝒘𝒛 [%] 0,35 0,35 0,35 0,52 0,35 0,52 
𝝎𝒘𝒚 [%] 5,4 5,4 8,0 12,1 5,4 12,1 
𝝎𝒘𝒛 [%] 7,6 7,6 7,6 11,4 7,8 11,4 
Legenda: s – razdalja med stremeni vzdolž stebra, dbl – premer vzdolžnih palic, Aswy – količina 
prečne armature v šibki smeri, Aswz – količina prečne armature v močni smeri, Asl – količina 
vzdolžne armature, b – širina prečnega prereza preizkušanca, h – višina prečnega prereza 
preizkušanca, Lv – višina preizkušanca, ρl – delež vzdolžne armature, ρwy – delež prečne 
armature v šibki smeri, ρwz – delež prečne armature v močni smeri, ωwy – projektni mehanski 
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Slika 4.2: (a) in (b) Preizkuševališče stebra, (c) Definicija normiranega zamika (zasuk zamika, zasuk tetive). 
Figure 4.2: (a) and (b) Experimental test set-up, (c) The definition of the drift ratio (drift rotation, chord 
rotation) (Anžlin, 2017). 
Pred cikličnimi testi stebrov je bila preizkušena natezna trdnost prečne in vzdolžne armature. Povprečni 
rezultati za prečno in vzdolžno armaturo so prikazani v preglednicah 4.2 in 4.3. 
Preglednica 4.2: Povprečne vrednosti materialnih karakteristik prečne armature. 
Table 4.2: The mean characteristics of the lateral reinforcement. 
Št. stebra: 𝒇𝒚 [𝑴𝑷𝒂] 𝒇𝒖 [𝑴𝑷𝒂] 𝜺𝒚 [%] 𝜺𝒖 [%] 𝑬 [𝑮𝑷𝒂] 
#1  495 577 0,25 7,48 198 
#2  495 577 0,25 7,48 198 
#3  554 668 0,3 10,12 186 
#4  554 668 0,3 10,12 186 
#5  568 706 0,3 8,88 191 
#6  554 668 0,3 10,12 186 
Legenda: fy – napetost na meji tečenja, fu – natezna trdnost, εy – deformacija na 
meji tečenja, εu – mejna deformacija, E – modul elastičnosti. 
Preglednica 4.3: Povprečne vrednosti materialnih karakteristik vzdolžne armature. 
Table 4.3: The mean characteristics of the longitudinal reinforcement. 
Št. stebra: 𝒇𝒚 [𝑴𝑷𝒂] 𝒇𝒖 [𝑴𝑷𝒂] 𝜺𝒚 [%] 𝜺𝒖 [%] 𝑬 [𝑮𝑷𝒂] 
Opis:      
#1  541 691 0,29 8,96 189 
#2  541 691 0,29 8,96 189 
#3  600 709 0,3 7,56 198 
#4  600 709 0,3 7,56 198 
#5  543 663 0,28 8,33 193 
#6  600 709 0,3 7,56 198 
Legenda: 𝑓𝑦 – napetost na meji tečenja, 𝑓𝑢 – natezna trdnost, 𝑦 – deformacija 
na meji tečenja, 𝑢 – mejna deformacija in 𝐸 – modul elastičnosti. 
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Pri betoniranju vzorcev je bil uporabljen beton tlačnega razreda C30/37, z maksimalnim zrnom agregata 
16 mm in 32 mm. Povprečne vrednosti cilindrične tlačne trdnosti betona 𝑓𝑐𝑚 so zbrane v preglednici 
4.4. 
Preglednica 4.4: Povprečne vrednosti cilindrične tlačne trdnosti betona. 
Table 4.4: The mean characteristics of the compressive cylindrical strength. 
Št. stebra: #1  #2  #3  #4  #5  #6  
𝒇𝒄𝒎 [𝑴𝑷𝒂] 46,5 43,9 35,8 36,3 30,8 36,5 
 
V vseh testih so bili preizkušanci obremenjeni s konstantno navpično silo, ki je bila nanešena pred 
začetkom obremenjevanja. Vrednosti navpičnih sil so prikazane v preglednici 4.5. Na vrhu stebra so bili 
s pomočjo hidravličnega bata vsiljeni vodoravni pomiki (Slika 4.2a). Protokol obremenjevanja je bil 
enak za vse stebre in je bil sestavljen iz več faz, ki so prikazane na Sliki 4.3. Ta protokol je bil določen 
v skladu s priporočili FEMA 461 (2007). Pri eni določeni amplitudi sta bila vsiljena dva zaporedna cikla 
(Slika 4.3). Amplituda se je postopoma povečevala do predhodno ocenjene vrednosti mejnega zasuka 
𝜃𝑚, in sicer vsakič za 40 %. V primeru da po 10 ciklih zasuk ni bil 𝜃𝑚, je bila amplituda povečana s 
konstantnim prirastkom 0,3𝛥𝑚, kot to priporoča FEMA 461 (2007). Mejni zasuk je bil ocenjen pred 
eksperimenti, in sicer po enačbi (3.120), ob upoštevanju povprečne projektne vrednosti jekla S500 in 
betona C30/37. V primeru nestandardnih detajlov je bil upoštevan faktor redukcije 0,825. 
Preglednica 4.5: Nivo osne sile v odvisnosti od karakteristične in projektne cilindrične tlačne trdnosti betona 
C30/37. 
Table 4.5: Level of the axial force according to the measured medium, characteristic and design cylindrical 
concrete compression strengths C30/37. 
Št. stebra: 𝒇𝒄𝒎 [𝑴𝑷𝒂] 𝑨 [𝒄𝒎
𝟐] 𝑵 [𝒌𝑵] 𝑵/𝑨𝒇𝒄𝒎[%] 𝑵/𝑨𝒇𝒄𝒌[%] 𝑵/𝑨𝒇𝒄𝒅[%] 
#1  46,5 1240 577 10 16 23 
#2  43,9 1236 542 10 15 22 
#3  35,8 1240 577 13 16 23 
#4  36,3 1230 577 13 16 23 
#5  30,8 1226 377 10 10 15 
#6  36,5 1229 577 13 16 23 
Legenda: 𝑓𝑐𝑚 – povprečna vrednost cilindrične tlačne trdnosti betona, 𝐴 – površina betonskega prereza, 
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Slika 4.3: Protokol obremenjevanja (Anžlin, 2017). 
Figure 4.3: The loading protocol (Anžlin, 2017). 
 Povzetek eksperimentov 
V tem poglavju je prikazan histerezni odziv vseh stebrov z ovojnicami. Povzete so tudi osnovne 
značilnosti odziva. 
a) Steber #1: SUB/0 
 
Slika 4.4: (a) Ciklični odziv stebra #1 SUB/0 in (b) Lokalni uklon vzdolžnih palic pri povprečnem zasuku 5,2% 
(Anžlin, 2017). 
Figure 4.4: (a) The cyclic response of the column #1 SUB/0 and (b) Local buckling of longitudinal bars at 5,2%  
drift (Anžlin, 2017). 
Razmerje med vodoravno silo in povprečnim zasukom je prikazano na Sliki 4.4a. Maksimalna sila je 
bila izmerjena pri povprečnem zasuku 2,9 %. Istočasno so nastale upogibne razpoke na višini 12 cm in 
25 cm od vpetja. Luščenje betona se je začelo na višini 10 cm od vpetja, pri povprečnem zasuku 4,0 %. 
Progresivno luščenje krovne plasti betona je bilo opaženo pri povprečnem zasuku 5,2 %. Pri tem je 
prišlo do lokalnega uklona vogalnih palic (Slika 4.4b).  
V prvem ciklu, pri povprečnem pomiku 6,4 %, se je nosilnost stebra zmanjšala na približno 70 % 
maksimalne vrednosti. V drugem ciklu se je nosilnost še dodatno znižala zaradi poškodbe betonskega 
jedra ter uklona vzdolžnih palic. Stremena so se začela odpirati, posledično niso več podpirala vzdolžne 
armature (Slika 4.5a). 
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Slika 4.5: (a) Povečanje poškodovanosti jedra prereza pri povprečnem zasuku 6,4 %, in (b) Globalni uklon 
vzdolžne armature pri 7,6 % povprečnem zasuku (Anžlin, 2017). 
Figure 4.5: (a) Progressive damage to the concrete core  at 6,4% drift and (b) Global buckling of longitudinal 
reinforcement at 7,6% drift (Anžlin, 2017). 
Mejno stanje blizu porušitve je bilo doseženo pri 5,2 % povprečnega zasuka, porušitev pa se je zgodila 
pri povprečnem zasuku 6,4 %. Pri povprečnem zasuku 7,6 % je bila nosilnost stebra le 30 % maksimalne 
vrednosti, pri čemer se je uklon vzdolžnih palic zelo povečal. Na koncu je bil zabeležen globalni uklon 
vogalnih palic (Slika 4.5b), kljub temu pa nobena palica ni bila raztrgana. 
b) Steber #2: SUB/90 
 
Slika 4.6: (a) Ciklični odziv stebra #2 SUB/90 in (b) Odluščene krovnega sloja betona pri 5,2 % povprečnem 
zasuku (Anžlin, 2017). 
Figure 4.6: (a) The cyclic response of the column #2 SUB/90 and (b) Spalling of the concrete cover at 5,2% 
drift (Anžlin, 2017). 
Maksimalna nosilnost stebra je bila zabeležena pri zasuku 2,9 %. Pri zasuku 4,0 % se je začela luščiti 
krovna plast betona do višine 12 cm. Pri povprečnem zasuku 5,2 % je krovna plast betona popolnoma 
odpadla (Slika 4.6b).  
V prvem ciklu pri zasuku 6,4 % je nosilnost stebra padla na približno 85 % maksimalne nosilnosti. V 
drugem ciklu je bil zabeležen znaten padec nosilnosti, za 35 %. Poleg tega je prišlo tudi do lokalnega 
uklona palic (Slika 4.7a). Po tem je bila učinkovitost objetja zanemarljivo majhna. Sledil je globalni 
uklon palic pri 6,4 % zasuku stebra. V zadnjem ciklu, pri zasuku 7,6 %, je bila zabeležena popolna 
porušitev stebra, z bolj izrazitimi poškodbami na strani 90° kljuk. V primerjavi s stebrom #1 SUB/0, je 
bil zasuk, pri katerem je doseženo mejno stanje blizu porušitve, za malenkost večji, t. j. 5,8 %. 
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Slika 4.7: (a) Lokalni uklon v prvem ciklu pri povprečnem zasuku 6,4 % in (b) Globalni uklon v drugem ciklu 
pri  povprečnem zasuku 6,4 % (Anžlin, 2017). 
Figure 4.7: (a) Local buckling in the first cycle at 6,4% drift and (b) Global buckling in the second cycle of 
loading at6,4% drift (Anžlin, 2017). 
 
Slika 4.8: (a) Popolna porušitev stebra pri povprečnem zasuku 7,6 % in (b) Bolj izrazito poškodovano jedro na 
strani 90° kljuk (Anžlin, 2017). 
Figure 4.8: (a) Total collapse of column at 7,6 drift and (b) severe disintegration of the core near the 90° hooks 
(Anžlin, 2017). 
c) Steber #3: SUB+/90 
 
Slika 4.9: (a) Ciklični odziv stebra #3 SUB+/90, in (b) Začetek luščenja krovne plasti pri povprečnem zasuku 
4,0 % (Anžlin, 2017).  
Figure 4.9: (a) The cyclic response of the column #3 SUB/90+ and (b) Initiation of spalling of the concrete 
cover at 4,0% drift (Anžlin, 2017). 
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Maksimalna nosilnost stebra je bila zabeležena pri zasuku 2,9 % v pozitivni in 4,0 % v negativni smeri 
obremenjevanja. Pri zasuku 4,0 % se je začela luščiti krovna plast betona. Pri zasuku 5,2 % je nosilnost 
stebra padla na približno 70 % maksimalne nosilnosti. Poleg tega je prišlo tudi do lokalnega uklona palic 
(Slika 4.10b). Lokalni uklon palic se je bistveno povečal pri zasuku 6,4 %. Pri tem je nosilnost stebra 
bila enaka 2/3 maksimalne nosilnosti. Prišlo je le do lokalnega uklona palic. 
 
Slika 4.10: Poškodovanost stebra na (a) Pozitivni in (b) Negativni strani pri povprečnem zasuku 5,2 % (Anžlin, 
2017). 
Figure 4.10: Damage to the column at (a) Positive and (b) Negative cycle of loading at 5,2% drift (Anžlin, 
2017). 
 
Slika 4.11: (a) Lokalni uklon palic pri povprečnem zasuku 6,4 % in (b) Poškodovanost stebra po preiskavi 
(Anžlin, 2017). 
Figure 4.11: (a) Local buckling of reinforcement bars at 6,4% drift and (b) Damage to the column after 
experiment (Anžlin, 2017). 
d) Steber #4: STD/90 
Maksimalna nosilnost stebra je bila zabeležena pri zasuku 2,9 %. V naslednjem ciklu, pri  zasuku 4 %, 
je bilo zabeleženo luščenje krovne plasti betona do višine 18 cm od vpetja (Slika 4.12b). Po 11-em ciklu, 
pri zasuku 5,2 %, je nosilnost padla na 80 % maksimalne nosilnosti. Odpadla je krovna plast betona. Pri 
zasuku 6,4 % se je histerezno obnašanje stebra spremenilo zaradi neprimerno oblikovanih kljuk stremen. 
Kljub temu je steber izkazal primerno duktilnost (Slika 4.12a). Pri zasuku 7,6 % je bil zabeležen globalni 
uklon vogalne palice zaradi odpiranja stremen (Slika 4.14b). V zadnjem ciklu pri zasuku 8,8 % je prišlo 
tudi do pretrga vzdolžnih armaturnih palic. 
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Slika 4.12: (a) Ciklični odziv stebra #4 STD/90 in (b) Luščenje krovne plasti pri povprečnem zasuku 4,0 % 
(Anžlin, 2017). 
Figure 4.12: (a) The cyclic response of the column #4 STD/90 and (b) Spalling of the concrete cover at 4,0% 
drift  (Anžlin, 2017). 
 
Slika 4.13: (a) Krovna plast je odpadla pri zasuku 5,2 % in (b) Lokalni uklon vogalne palice pri mejnemu zasuku 
6,4 % (Anžlin, 2017). 
Figure 4.13: (a) Completely delaminated concrete cover at 5,2% drift ratio and (b) Local buckling of a corner 
bar at 6,5 drift (Anžlin, 2017). 
 
Slika 4.14: (a) Globalni uklon vogalne palice in (b) Odpiranje stremen pri povprečnem zasuku 7,6 % (Anžlin, 
2017). 
Figure 4.14: (a) Global buckling of a corner bar and (b) Opening up of the stirrups at 7,6% drift (Anžlin, 2017). 
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e) Steber #5: SUB/135 
 
Slika 4.15: (a) Ciklični odziv stebra #5 SUB/135 in (b) Začetek luščenja krovne plasti pri zasuku 4,0 % (Anžlin, 
2017). 
Figure 4.15: (a) The cyclic response of the column #5 SUB/135 and (b) Initiation of spalling of the concrete 
cover at 4,0% drift (Anžlin, 2017). 
Maksimalna nosilnost stebra je bila zabeležena pri zasuku 2,9 % v pozitivni in 4,0 % v negativni smeri 
obremenjevanja. Pri zasuku 4,0 % se je začela luščiti krovna plast betona do višine 10 cm (Slika 4.15b). 
Pri zasuku 5,2 % je bil zabeležen približno 15 % padec nosilnosti. V prvem ciklu, pri 6,4 % zasuku 
stebra, je bila nosilnost enaka 80 % maksimalne nosilnosti (Slika 4.15a). V drugem ciklu, pri katerem 
je prišlo do uklona vogalnih palic (Slika 4.16b), je nosilnost znašala 65 % maksimalne nosilnosti. Do 
pretrga palic je prišlo v drugem ciklu, pri doseženem 7,6 % zasuku, in sicer ob vpetju stebra med dvema 
zaporednima stremenoma. S tem je bila pokazana učinkovitost standardnih 135° kljuk.  
 
Slika 4.16: (a) luščenje krovne plasti pri povprečnem zasuku 5,2 %, (b) lokalni uklon pri povprečnemu zasuku 
6,4 % (Anžlin, 2017). 
Figure 4.16: (a) Spalling of the concrete cover at 5,2% drift and (b) Local buckling of longitudinal 
reinforcement at 6,4% drift (Anžlin, 2017). 
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Slika 4.17: Poškodovanost stebra po preiskavi (a) Pozitivna in (b) Negativna smer obremenjevanja (Anžlin, 
2017). 
Figure 4.17: Damage of column after experiment at (a) Positive and (b) Negative direction (Anžlin, 2017). 
f) Steber #6: STD/135 
 
Slika 4.18: (a) Ciklični odziv stebra #6 STD/135 in (b) Luščenje krovne plasti betona pri povprečnem zasuku 5,2 
% (Anžlin, 2017). 
Figure 4.18: (a) The cyclic response of the column #6 STD/135 and (b) Spalling of the concrete cover at 5,2% 
drift (Anžlin, 2017). 
Maksimalna nosilnost stebra je bila zabeležena pri zasuku 2,9 %. V naslednjem ciklu, pri 4 % zasuku, 
je bilo zabeleženo luščenje krovne plasti betona do višine 12 cm od vpetja. Krovna plast betona je 
odpadla pri zasuku 5,2 %. Pri zasuku 6,4 % je bila nosilnost stebra enaka 80 % maksimalne nosilnosti. 
V tem ciklu so se uklonile vogalne palice (Slika 4.19a). V naslednjem ciklu, pri zasuku 7,6 %, so se 
pojavile razpoke v vogalnih palicah, a le v negativni smeri obremenjevanja. V pozitivni smeri 
obremenjevanja je nosilnost še vedno znašala 80 % maksimalne. V zadnjem ciklu, pri 8,8%, so se 
vogalne palice pri obremenjevanju v negativni smeri pretrgale. Odprla se je le kljuka prečne vezi, a še 
ta ne popolnoma. Vzdolžne palice so se uklonile le lokalno. 
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Slika 4.19: Lokalni uklon vogalne palice pri (a) Povprečnem zasuku 6,4% in (b) Povprečnem zasuku 7,6 % 
(Anžlin, 2017). 
Figure 4.19: Local buckling of longitudinal bars at (a) 6,4% and (b) 7,6% drift (Anžlin, 2017). 
 
Slika 4.20: Poškodovanost stebra po preiskavi (a) Pozitivna in (b) Negativna smer obremenjevanja (Anžlin, 
2017). 
Figure 4.20: Damage of column after experiment at (a) Positive and (b) Negative direction (Anžlin, 2017). 
 Pomembnejše ugotovitve 
Rezultati eksperimentov so pokazali, da na vrsto porušitve in način uklona vzdolžne armature vplivata 
predvsem količina stremen in razdalja med podprtimi vzdolžnimi palicami. V primeru premajhne 
količine stremen (SUB 0, SUB 90, SUB 135), kjer so bile tudi podprte vzdolžne palice postavljene na 
preveliki medsebojni razdalji, so se pri porušitvi vzdolžne palice uklonile preko več stremen. Torej je 
nastopil njihov globalni uklon. Porušitev je nastopila zaradi tega, ker je razpadlo betonsko jedro. 
Nosilnost teh stebrov je bila nekoliko manjša kot v stebrih s standardno armaturo (cca 10% – 20%). V 
stebrih, kjer je bilo premalo stremen, so 135o kljuke nekoliko povečale deformacijsko kapaciteto stebra 
(pribl. 20 %). Zaradi premajhnega števila stremen se je maksimalni zasuk stebra zmanjšal za pribl. 35 
% v primerjavi s standardno prečno armaturo. 
V stebru, kjer je bila dodana prečna vez (SUB 90+), a je bila razdalja med stremeni vzdolž stebra še 
vedno prevelika, so se vzdolžne palice lokalno uklonile. V primerjavi s stebri s premalo prečne armature 
na nivoju posameznega prereza, se je povečal maksimalni zasuk, a je ta bil manjši kot v stebrih s 
standardno prečno armaturo. 
V stebrih s standardno količino armature so se v trenutku porušitve vzdolžne palice pretrgale. Tega ni 
bilo opaziti v stebrih s premajhno količino prečne armature. Pred tem se je večina palic lokalno uklonila 
(med zaporednimi stremeni). V stebru z 90o kljukami je lokalnemu sledil globalni uklon robnih 
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vzdolžnih palic, potem ko so se razprle kljuke stremen. Standardne kljuke (135o) so nekoliko povečale 
deformabilnost stebra.  
Rezultati testov so tudi potrdili, da prečna armatura ne vpliva bistveno na odpadanje krovne plasti 
betona. V vseh stebrih je začela krovna plast odpadati pri približno 4 % zasuka stebra, popolnoma pa je 
odpadla pri  povprečnem zasuku stebra za 5,2 %.  
Po končanih testih so bile izmerjene uklonske dolžine vzdolžnih palic. Ugotovljeno je bilo, da so imele 
neustrezno izvedene kljuke prečne armature predvsem vpliv na efektivno uklonsko dolžino palice 
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 ANALIZA CIKLIČNEGA ODZIVA ARMIRANOBETONSKIH STEBROV S 
POMANJKLJIVO PREČNO ARMATURO 
 
V tem poglavju je opisana vnaprejšnja napoved odziva, določenega z eksperimenti, ki so 
predstavljeni v četrtem poglavju. Stebre smo modelirali z Gibersonovim modelom s koncentrirano 
plastifikacijo, ki je opisan v tretjem poglavju. Izbrali smo ga zaradi tega, ker je to standardni model v 
potresnem inženirstvu, ker je razmeroma enostaven, ker imajo histerezna pravila jasen fizikalen pomen, 
in ker je kontrola in obdelava rezultatov dokaj razumljiva in enostavna. Analizo smo naredili s 
programom OpenSees (McKenna et al. 2016). 
Odziv nelinearnih vzmeti smo modelirali z nelinearno zvezo med upogibnimi momenti in zasuki stebra. 
Obnašanje smo opisali z modificiranimi Takedovimi histereznimi pravili, ki so vključevala tudi pravila 
za redukcijo nosilnosti. Histerezo smo definirali s pomočjo trilinearne ovojnice, ki je določena s tremi 
značilnimi točkami, ki ustrezajo stanju ob pojavu prvih razpok, tečenju armature in porušitvi. 
Zvezo med upogibnimi momenti in zasuki smo določili na dva načina. V enem primeru smo značilne 
točke ovojnice določili s postopki, ki so določeni v standardu EC8/3, v drugem pa z integracijo 
ukrivljenosti vzdolž stebra, tako kot je določeno v standardu EC8/2. Več podrobnosti o teh postopkih 
smo prikazali v tretjem poglavju. 
Lastnosti neobjetega betona smo določili z uporabo Mandrovega modela (Mander et al., 1998b), ki je 
bil podrobneje opisan v poglavju 3.3.1. Za določitev materialnih lastnosti objetega betona smo uporabili 
izraze, ki jih podaja standard Evrokod 8/2 in temeljijo na Mandrovem modelu objetega betona (Mander 
et al., 1998). Za primerjavo smo materialne lastnosti objetega betona določili tudi s postopki, ki so 
vključeni v standard Evrokod 8/3 (glej tretje poglavje).  
Jeklo smo modelirali z modelom, ki sta ga predlagala Chang in Mander (1994). Uklon vzdolžne 
armature, redukcijo trdnosti zaradi cikličnega utrujanja in Bauschingerjev efekt smo upoštevali z 
dodanimi parametri, ki so opisani v poglavju 3.3.2.  
Rezultate analize smo primerjali z rezultati eksperimentov. Primerjava je prikazana v poglavju 5.3. V 
zadnjem delu tega poglavja (5.4) smo analizirali vpliv različnih parametrov (nivo osne sile, tlačna 
trdnost betona, količina vzdolžne in količina prečne armature) na duktilnost prereza. 
 Analitična napoved cikličnega odziva  
5.1.1 Geometrijske in materialne lastnosti analiziranih stebrov 
V preglednicah 5.1 – 5.6 so povzeti podatki o geometrijskih in materialnih lastnostih, ki smo jih 
uporabili pri modeliranju vseh stebrov, ki so bolj podrobno opisani v poglavju 4.1, njihovi prečni prerezi 
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Preglednica 5.1: Lastnosti preizkušanca #1 SUB/0. 
Table 5.1: Properties of specimen #1 SUB/0.  
Oznaka Opis  Vrednost 
𝑳𝒗 višina stebra [m]   1,8 
𝒔 razdalja med stremeni vzdolž stebra [cm]  12 
𝒉 višina prečnega prereza preizkušanca [cm]  30 
𝒃 širina prečnega prereza preizkušanca [cm]  40 
𝒂 debelina krovne plasti [cm]  2,6 
𝝓𝒍 premer vzdolžne armature [mm]  16 
𝝓𝒔𝒘 premer prečne armature [mm]  8 
𝒇𝒚𝒔𝒘 napetost na meji tečenja prečne armature [MPa]  495 
𝒇𝒖𝒔𝒘 natezna trdnost prečne armature [MPa]  577 
𝜺𝒚𝒔𝒘 deformacija na meji tečenja prečne armature [%]  0,25 
𝜺𝒖𝒔𝒘 mejna deformacija prečne armature [%]  7,48 
𝑬𝒔𝒘 modul elastičnosti prečne armature [GPa]  198 
𝒇𝒚𝒍 napetost na meji tečenja vzdolžne armature [MPa]  541 
𝒇𝒖𝒍 natezna trdnost vzdolžne armature [MPa]  691 
𝜺𝒚𝒍 deformacija na meji tečenja vzdolžne armature [%]  0,29 
𝜺𝒖𝒍 mejna deformacija vzdolžne armature [%]  8,96 
𝑬𝒍 modul elastičnosti vzdolžne armature [GPa]  189 
𝒇𝒄𝒎 
povprečna vrednost cilindrične tlačne trdnosti 
betona [MPa] 
 46,4 
𝑵 osna sila [kN]  577 
 
Preglednica 5.2: Lastnosti preizkušanca #2 SUB/90. 
Table 5.2: Properties of specimen #2 SUB/90. 
Oznaka Opis  Vrednost 
𝑳𝒗 višina stebra [m]  1,8 
𝒔 razdalja med stremeni vzdolž stebra [cm]  12 
𝒉 višina prečnega prereza preizkušanca [cm]  30 
𝒃 širina prečnega prereza preizkušanca [cm]  40 
𝒂 debelina krovne plasti [cm]  2,6 
𝝓𝒍 premer vzdolžne armature [mm]  16 
𝝓𝒔𝒘 premer prečne armature [mm]  8 
𝒇𝒚𝒔𝒘 napetost na meji tečenja prečne armature [MPa]  495 
𝒇𝒖𝒔𝒘 natezna trdnost prečne armature [MPa]  577 
𝜺𝒚𝒔𝒘 deformacija na meji tečenja prečne armature [%]  0,25 
𝜺𝒖𝒔𝒘 mejna deformacija prečne armature [%]  7,48 
𝑬𝒔𝒘 modul elastičnosti prečne armature [GPa]  198 
𝒇𝒚𝒍 napetost na meji tečenja vzdolžne armature [MPa]  541 
𝒇𝒖𝒍 natezna trdnost vzdolžne armature [MPa]  691 
𝜺𝒚𝒍 
deformacija na meji tečenja vzdolžne armature 
[%] 
 0,29 
𝜺𝒖𝒍 mejna deformacija vzdolžne armature [%]  8,96 
𝑬𝒍 modul elastičnosti vzdolžne armature [GPa]  189 
𝒇𝒄𝒎 
povprečna vrednost cilindrične tlačne trdnosti 
betona [MPa] 
 43,9 
𝑵 osna sila [kN]  542 
Janevski, A. 2019. Potresni odziv armiranobetonskih mostov s pomanjkljivo prečno armaturo stebrov. 59 
Mag. delo. Ljubljana, UL FGG, Magistrski študijski program druge stopnje Gradbeništvo, Gradbene konstrukcije. 
Preglednica 5.3: Lastnosti preizkušanca #3 SUB+/90. 
Table 5.3: Properties of specimen #3 SUB+/90. 
Oznaka Opis  Vrednost 
𝑳𝒗 višina stebra [m]  1,8 
𝒔 razdalja med stremeni vzdolž stebra [cm]  12 
𝒉 višina prečnega prereza preizkušanca [cm]  30 
𝒃 širina prečnega prereza preizkušanca [cm]  40 
𝒂 debelina krovne plasti [cm]  2,6 
𝝓𝒍 premer vzdolžne armature [mm]  16 
𝝓𝒔𝒘 premer prečne armature [mm]  8 
𝒇𝒚𝒔𝒘 napetost na meji tečenja prečne armature [MPa]  554 
𝒇𝒖𝒔𝒘 natezna trdnost prečne armature [MPa]  668 
𝜺𝒚𝒔𝒘 deformacija na meji tečenja prečne armature [%]  0,30 
𝜺𝒖𝒔𝒘 mejna deformacija prečne armature [%]  10,12 
𝑬𝒔𝒘 modul elastičnosti prečne armature [GPa]  186 
𝒇𝒚𝒍 napetost na meji tečenja vzdolžne armature [MPa]  600 
𝒇𝒖𝒍 natezna trdnost vzdolžne armature [MPa]  709 
𝜺𝒚𝒍 deformacija na meji tečenja vzdolžne armature [%]  0,30 
𝜺𝒖𝒍 mejna deformacija vzdolžne armature [%]  7,56 
𝑬𝒍 modul elastičnosti vzdolžne armature [GPa]  198 
𝒇𝒄𝒎 
povprečna vrednost cilindrične tlačne trdnosti 
betona [MPa] 
 35,8 
𝑵 osna sila [kN]  577 
 
Preglednica 5.4: Lastnosti preizkušanca #4 STD/90. 
Table 5.4: Properties of specimen #4 STD/90. 
Oznaka Opis  Vrednost 
𝑳𝒗 višina stebra [m]  1,8 
𝒔 razdalja med stremeni vzdolž stebra [cm]  8 
𝒉 višina prečnega prereza preizkušanca [cm]  30 
𝒃 širina prečnega prereza preizkušanca [cm]  40 
𝒂 debelina krovne plasti [cm]  2,6 
𝝓𝒍 premer vzdolžne armature [mm]  16 
𝝓𝒔𝒘 premer prečne armature [mm]  8 
𝒇𝒚𝒔𝒘 napetost na meji tečenja prečne armature [MPa]  554 
𝒇𝒖𝒔𝒘 natezna trdnost prečne armature [MPa]  668 
𝜺𝒚𝒔𝒘 deformacija na meji tečenja prečne armature [%]  0,30 
𝜺𝒖𝒔𝒘 mejna deformacija prečne armature [%]  10,12 
𝑬𝒔𝒘 modul elastičnosti prečne armature [GPa]  186 
𝒇𝒚𝒍 napetost na meji tečenja vzdolžne armature [MPa]  600 
𝒇𝒖𝒍 natezna trdnost vzdolžne armature [MPa]  709 
𝜺𝒚𝒍 deformacija na meji tečenja vzdolžne armature [%]  0,30 
𝜺𝒖𝒍 mejna deformacija vzdolžne armature [%]  7,56 
𝑬𝒍 modul elastičnosti vzdolžne armature [GPa]  198 
𝒇𝒄𝒎 
povprečna vrednost cilindrične tlačne trdnosti 
betona [MPa] 
 36,3 
𝑵 osna sila [kN]  577 
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Preglednica 5.5: Lastnosti preizkušanca #5 SUB/135. 
Table 5.5: Properties of specimen #5 SUB/135. 
Oznaka Opis  Vrednost 
𝑳𝒗 višina stebra [m]  1,8 
𝒔 razdalja med stremeni vzdolž stebra [cm]  12 
𝒉 višina prečnega prereza preizkušanca [cm]  30 
𝒃 širina prečnega prereza preizkušanca [cm]  40 
𝒂 debelina krovne plasti [cm]  2,6 
𝝓𝒍 premer vzdolžne armature [mm]  16 
𝝓𝒔𝒘 premer prečne armature [mm]  8 
𝒇𝒚𝒔𝒘 napetost na meji tečenja prečne armature [MPa]  568 
𝒇𝒖𝒔𝒘 natezna trdnost prečne armature [MPa]  706 
𝜺𝒚𝒔𝒘 deformacija na meji tečenja prečne armature [%]  0,30 
𝜺𝒖𝒔𝒘 mejna deformacija prečne armature [%]  8,88 
𝑬𝒔𝒘 modul elastičnosti prečne armature [GPa]  191 
𝒇𝒚𝒍 napetost na meji tečenja vzdolžne armature [MPa]  543 
𝒇𝒖𝒍 natezna trdnost vzdolžne armature [MPa]  663 
𝜺𝒚𝒍 deformacija na meji tečenja vzdolžne armature [%]  0,28 
𝜺𝒖𝒍 mejna deformacija vzdolžne armature [%]  8,33 
𝑬𝒍 modul elastičnosti vzdolžne armature [GPa]  193 
𝒇𝒄𝒎 
povprečna vrednost cilindrične tlačne trdnosti 
betona [MPa] 
 30,8 
𝑵 osna sila [kN]  377 
 
Preglednica 5.6: Lastnosti preizkušanca #6 STD/135. 
Table 5.6: Properties of specimen #6 STD/135. 
Oznaka Opis  Vrednost 
𝑳𝒗 višina stebra [m]  1,8 
𝒔 razdalja med stremeni vzdolž stebra [cm]  8 
𝒉 višina prečnega prereza preizkušanca [cm]  30 
𝒃 širina prečnega prereza preizkušanca [cm]  40 
𝒂 debelina krovne plasti [cm]  2,6 
𝝓𝒍 premer vzdolžne armature [mm]  16 
𝝓𝒔𝒘 premer prečne armature [mm]  8 
𝒇𝒚𝒔𝒘 napetost na meji tečenja prečne armature [MPa]  554 
𝒇𝒖𝒔𝒘 natezna trdnost prečne armature [MPa]  668 
𝜺𝒚𝒔𝒘 deformacija na meji tečenja prečne armature [%]  0,30 
𝜺𝒖𝒔𝒘 mejna deformacija prečne armature [%]  10,12 
𝑬𝒔𝒘 modul elastičnosti prečne armature [GPa]  186 
𝒇𝒚𝒍 napetost na meji tečenja vzdolžne armature [MPa]  600 
𝒇𝒖𝒍 natezna trdnost vzdolžne armature [MPa]  709 
𝜺𝒚𝒍 deformacija na meji tečenja vzdolžne armature [%]  0,30 
𝜺𝒖𝒍 mejna deformacija vzdolžne armature [%]  7,56 
𝑬𝒍 modul elastičnosti vzdolžne armature [GPa]  198 
𝒇𝒄𝒎 
povprečna vrednost cilindrične tlačne trdnosti 
betona [MPa] 
 36,5 
𝑵 osna sila [kN]  577 
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5.1.2 Lastnosti neobjetega betona, numerični model za neobjeti beton 
Lastnosti neobjetega betona smo določili z uporabo Mandrovega modela (Mander et al., 1998b), pri 
katerem je zveza med napetostmi in deformacijami opisana s parabolo (Slika 3.13b). V izračunu smo za 
deformacijo betona 𝑐1 (ki ustreza največji napetosti 𝑓𝑐𝑚) privzeli vrednost 0,002. Modul elastičnosti 
𝐸𝑐 in 𝑠𝑝, deformacija, pri kateri se beton poruši, sta bila določena v skladu z Mandrovim modelom. 
Podrobnosti podajamo v nadaljevanju za vsak steber posebej. 
a) Steber #1 SUB/0 
Deformacija betona 𝑐1 pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚: 
𝑐1 = 0,002 
Začetni modul elastičnosti betona 𝐸𝑐 smo določili z enačbo (3.19): 
𝐸𝑐 = 5√46,5 = 34,1 𝐺𝑃𝑎 














= 0,00660  
Porušna deformacija ob uporabi Mandrovega modela je predvsem velika, zato smo v nalogi prevzeli 
vrednost 0,0035, v skladu s standardom Evrokod 2, z izjemo primerov, kjer je bilo zaradi numerične 
stabilnosti potrebno upoštevati večje vrednosti.  
b) Steber #2 SUB/90 
Deformacija betona 𝑐1 pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚: 
𝑐1 = 0,002 
Začetni modul elastičnosti betona 𝐸𝑐 smo določili z enačbo (3.19): 
𝐸𝑐 = 5√43,9 = 33,1 𝐺𝑃𝑎 




= 22,0 𝐺𝑃𝑎 





Porušno deformacijo 𝑠𝑝 smo določili z enačbo (3.20): 
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(22,96 − 1)(2,96 − 1)
= 0,00690 
c) Steber #3 SUB+/90 
Deformacija betona 𝑐1 pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚: 
𝑐1 = 0,002 
Začetni modul elastičnosti betona 𝐸𝑐 smo določili z enačbo (3.19): 
𝐸𝑐 = 5√35,8 = 29,9 𝐺𝑃𝑎 




= 17,9 𝐺𝑃𝑎 





Porušno deformacijo 𝑠𝑝 smo določili z enačbo (3.20): 
𝑠𝑝 =
2(1+2,49)0,002 ∙ 2,49
(22,49 − 1)(2,49 − 1)
= 0,00810 
d) Steber #4 STD/90 
Deformacija betona 𝑐1 pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚: 
𝑐1 = 0,002 
Začetni modul elastičnosti betona 𝐸𝑐 smo določili z enačbo (3.19): 
𝐸𝑐 = 5√36,3 = 30,1 𝐺𝑃𝑎 










Porušno deformacijo 𝑠𝑝 smo določili z enačbo (3.20): 
𝑠𝑝 =
2(1+2,52)0,002 ∙ 2,52
(22,52 − 1)(2,52 − 1)
= 0,00800 
e) Steber #5 SUB/135 
Deformacija betona 𝑐1 pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚: 
𝑐1 = 0,002 
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Začetni modul elastičnosti betona 𝐸𝑐 smo določili z enačbo (3.19): 
𝐸𝑐 = 5√30,8 = 27,8 𝐺𝑃𝑎 




= 15,4 𝐺𝑃𝑎 





Porušno deformacijo 𝑠𝑝 smo določili z enačbo (3.20): 
𝑠𝑝 =
2(1+2,25)0,002 ∙ 2,25
(22,25 − 1)(2,25 − 1)
= 0,00910 
f) Steber #6 STD/135 
Deformacija betona 𝑐1 pri največji napetosti 𝑓𝑐𝑚: 
𝑐1 = 0,002 
Začetni modul elastičnosti betona 𝐸𝑐 smo določili z enačbo (3.19): 
𝐸𝑐 = 5√36,5 = 30,2 𝐺𝑃𝑎 




= 18,3 𝐺𝑃𝑎 





Porušno deformacijo 𝑠𝑝 smo določili z enačbo (3.20): 
𝑠𝑝 =
2(1+2,53)0,002 ∙ 2,53
(22,53 − 1)(2,53 − 1)
= 0,00800 
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Preglednica 5.7: Lastnosti neobjetega betona v stebrih #1 – #6. 
Table 5.7: Properties of unconfined concrete in columns #1 – #6. 
Št. stebra: #1 #2 #3 #4 #5 #6 
𝒇𝒄 [𝑴𝑷𝒂] 46,5 43,9 35,8 36,3 30,8 36,5 
𝜺𝒄𝟏  0,002 0,002 0,002 0,002 0,002 0,002 
𝑬𝒄 [𝑮𝑷𝒂]  34,1  33,1  29.9  30,1  27,8  30,2 
𝑬𝒔𝒆𝒄 [𝑮𝑷𝒂]  23,3  22,0  17,9  18,2  15,4  18,3 
𝒓   3,14  2,96  2,49  2,52  2,25  2,53 
𝜺𝒔𝒑  0,00660  0,00690  0,00810  0,00800  0,00910  0,00810 
Legenda: 𝑓𝑐 – tlačna trdnost betona, 𝑐1 – deformacija betona pri največji napetosti, 𝐸𝑐 – 
začetni modul elastičnosti, 𝐸𝑠𝑒𝑐  – sekantni modul elastičnosti, 𝑟 – parameter, definiran s 
Mandrovim modelom neobjetega betona in 𝑠𝑝 – porušna deformacija. 
5.1.3 Lastnosti objetega betona, numerični model za objeti beton 
Objeti beton smo modelirali z modelom, ki je predlagan v Mander idr. (1988) in je vključen v standard 
EC8/2. Opis modela in posameznih parametrov je podan v tretjem poglavju.  
Najprej smo ocenili učinkovitost objetja s pomočjo koeficienta 𝑘𝑒. Potem smo ocenili bočne napetosti 
𝑓𝑙𝑦 in 𝑓𝑙𝑦, ki jih lahko prenese objeto jedro in izračunali ustrezno efektivno tlačno trdnost objetega betona 
𝑓𝑐𝑐. Na koncu smo izračunali tudi značilne deformacije objetega betona 𝑐𝑐 in 𝑐𝑢. Enačbe s 
posameznimi parametri in njihove vrednosti so prikazane v nadaljevanju. 
a) Steber #1 SUB/0 
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami (𝑏0, ℎ0) ter osne razdalje med stremeni stremen 𝑏𝑖. Prečni prerez stebra 1 je prikazan na sliki 
5.1, kjer smo tudi označili omenjene količine, ki so bile upoštevane pri izračunu učinkovitosti objetja. 
 
Slika 5.1: Prečni prerez stebra #1 SUB/0. 
Figure 5.1: Cross-section of column #1 SUB/0. 
Učinkovitost objetja je določena z izrazom (3.32): 









) = 0,248  
Efektivne napetosti objetja v obeh prečnih smereh (y in z) smo izračunali z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,248 ∙ 0,0025 ∙ 495 = 0,307 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,248 ∙ 0,0035 ∙ 495 = 0,430 𝑀𝑃𝑎 
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Efektivna napetost zaradi objetja se v skladu s standardom Evrokod 8/2 izračuna kot geometrijska 
sredina efektivnih napetosti v vsaki smeri (Enačba 3.28): 
𝑓𝑙 = √0,307 ∙ 0,430 = 0,363 𝑀𝑃𝑎 
Tlačna trdnost objetega betona znaša (enačba 3.35): 
𝑓𝑐𝑐 = 46,5 (2,254√1 + 7,94 ∙
0,363
46,5
− 2 ∙ 0,363/46,5 − 1,254) = 49,0 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(49,0/46,5 − 1)) = 0,0025 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4 ∙ 0,006 ∙ 0,0748 ∙ 495/49,0 = 0,0104 
b) Steber #2 SUB/90 
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami (𝑏0, ℎ0) ter osne razdalje med stremeni stremen 𝑏𝑖. Prečni prerez stebra 2 je prikazan na sliki 
5.2, kjer smo tudi označili omenjene količine, ki so bile upoštevane pri izračunu učinkovitosti objetja. 
 
Slika 5.2: Prečni prerez stebra #2 SUB/90. 
Figure 5.2: Cross-section of column #2 SUB/90. 
Učinkovitost objetja je določena v skladu z izrazom (3.32):  









) = 0,248  
Efektivne napetosti objetja v obeh prečnih smereh (y in z) smo izračunali z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,248 ∙ 0,0025 ∙ 495 = 0,307 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,248 ∙ 0,0035 ∙ 495 = 0,430 𝑀𝑃𝑎 
Efektivna napetost zaradi objetja se v skladu s standardom Evrokod 8/2 izračuna kot geometrijska 
sredina efektivnih napetosti v vsaki smeri (Enačba 3.28): 
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Tlačna trdnost objetega betona znaša (enačba 3.35): 
𝑓𝑐𝑐 = 43,9 (2,254√1 + 7,94 ∙
0,363
43,9
− 2 ∙ 0,363/43,9 − 1,254) = 46,4 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(46,4/43,9 − 1)) = 0,0026 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4 ∙ 0,006 ∙ 0,0748 ∙ 495/46,4 = 0,0107 
c) Steber #3 SUB+/90 
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami (𝑏0, ℎ0) ter osne razdalje med stremeni stremen 𝑏𝑖. Prečni prerez stebra 3 je prikazan na sliki 
5.3, kjer smo tudi označili omenjene količine, ki so bile upoštevane pri izračunu učinkovitosti objetja. 
 
Slika 5.3: Prečni prerez stebra #3 SUB+/90. 
Figure 5.3: Cross-section of column #3 SUB+/90. 
Učinkovitost objetja je določena z izrazom (3.32): 









) = 0,374  
Efektivne napetosti objetja v obeh prečnih smereh (y in z) smo izračunali z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,374 ∙ 0,0037 ∙ 554 = 0,767 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,374 ∙ 0,0035 ∙ 554 = 0,725 𝑀𝑃𝑎 
Efektivna napetost zaradi objetja se v skladu s standardom Evrokod 8/2 izračuna kot geometrijska 
sredina efektivnih napetosti v vsaki smeri (Enačba 3.28): 
𝑓𝑙 = √0,767 ∙ 0,725 = 0,746 𝑀𝑃𝑎 
Tlačna trdnost objetega betona znaša (enačba 3.35): 
𝑓𝑐𝑐 = 35,8(2,254√1 + 7,94 ∙
0,746
35,8
− 2 ∙ 0,746/35,8 − 1,254) = 40,7 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(40,7/35,8 − 1)) = 0,0034 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
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𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4 ∙ 0,0072 ∙ 0,1012 ∙ 554/40,7 = 0,0179 
d) Steber #4 STD/90 
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami (𝑏0, ℎ0) ter osne razdalje med stremeni stremen 𝑏𝑖. Prečni prerez stebra 4 je prikazan na sliki 
5.4, kjer smo tudi označili omenjene količine, ki so bile upoštevane pri izračunu učinkovitosti objetja. 
 
Slika 5.4: Prečni prerez stebra #4 STD/90. 
Figure 5.4: Cross-section of column #4 STD/90. 
Učinkovitost objetja je določena z izrazom (3.32): 









) = 0,445  
Efektivne napetosti objetja v obeh prečnih smereh (y in z) smo izračunali z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,445 ∙ 0,0055 ∙ 554 = 1,36 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,445 ∙ 0,0052 ∙ 554 = 1,29 𝑀𝑃𝑎 
Efektivna napetost zaradi objetja se v skladu s standardom Evrokod 8/2 izračuna kot geometrijska 
sredina efektivnih napetosti v vsaki smeri (Enačba 3.28): 
𝑓𝑙 = √1,36 ∙ 1,29 = 1,32 𝑀𝑃𝑎 
Tlačna trdnost objetega betona znaša (enačba 3.35): 
𝑓𝑐𝑐 = 36,3(2,254√1 + 7,94 ∙
1,32
36,3
− 2 ∙ 1,32/36,3 − 1,254) = 44,7 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(44,7/36,3 − 1)) = 0,0043 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
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e) Steber #5 SUB/135 
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami (𝑏0, ℎ0) ter osne razdalje med stremeni stremen 𝑏𝑖. Prečni prerez stebra 5 je prikazan na sliki 
5.5, kjer smo tudi označili omenjene količine, ki so bile upoštevane pri izračunu učinkovitosti objetja. 
 
Slika 5.5: Prečni prerez stebra #5 SUB/135. 
Figure 5.5: Cross-section of column #5 SUB/135. 
Učinkovitost objetja je določena z izrazom (3.32): 









) = 0,248  
Efektivne napetosti objetja v obeh prečnih smereh (y in z) smo izračunali z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,248 ∙ 0,0025 ∙ 568 = 0,352 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,248 ∙ 0,0035 ∙ 568 = 0,493 𝑀𝑃𝑎 
Efektivna napetost zaradi objetja se v skladu s standardom Evrokod 8/2 izračuna kot geometrijska 
sredina efektivnih napetosti v vsaki smeri (Enačba 3.28): 
𝑓𝑙 = √0,352 ∙ 0,493 = 0,417 𝑀𝑃𝑎 
Tlačna trdnost objetega betona znaša (enačba 3.35): 
𝑓𝑐𝑐 = 30800(2,254√1 + 7,94 ∙
0,417
30,8
− 2 ∙ 0,417/30,8 − 1,254) = 33,6 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(33,6/30,8 − 1)) = 0,0029 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4 ∙ 0,006 ∙ 0,0888 ∙ 568/33,6 = 0,0166 
f) Steber #6 STD/135 
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami (𝑏0, ℎ0) ter osne razdalje med stremeni stremen 𝑏𝑖. Prečni prerez stebra 6 je prikazan na sliki 
5.6, kjer smo tudi označili omenjene količine, ki so bile upoštevane pri izračunu učinkovitosti objetja. 
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Slika 5.6: Prečni prerez stebra #6 STD/135. 
Figure 5.6: Cross-section of column #6 STD/135. 
Učinkovitost objetja je določena z izrazom (3.32): 









) = 0,445  
Efektivne napetosti objetja v obeh prečnih smereh (y in z) smo izračunali z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,445 ∙ 0,0055 ∙ 554 = 1,36 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,445 ∙ 0,0052 ∙ 554 = 1,28 𝑀𝑃𝑎 
Efektivna napetost zaradi objetja se v skladu s standardom Evrokod 8/2 izračuna kot geometrijska 
sredina efektivnih napetosti v vsaki smeri (Enačba 3.28): 
𝑓𝑙 = √1,36 ∙ 1,28 = 1,32 𝑀𝑃𝑎 
Tlačna trdnost objetega betona znaša (enačba 3.35): 
𝑓𝑐𝑐 = 36,5(2,254√1 + 7,94 ∙ 1,32 /36,5 − 2 ∙ 1,32 /36,5 − 1,254) = 44,9 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(44,9/36,5 − 1)) = 0,0043 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4 ∙ 0,0107 ∙ 0,1012 ∙ 554/44,9 = 0,0227 
V preglednici 5.8 so povzete lastnosti objetega betona, ki smo jih določili v predhodnih odstavkih. Za 
primerjavo smo te lastnosti izračunali tudi s postopki, ki so vključeni v standard Evrokod 8/3. Upoštevali 
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Preglednica 5.8: Lastnosti objetega betona v stebrih #1-#6. 
Table 5.8: Properties of confined concrete in columns #1 – #6. 
  Št. stebra: #1 #2  #3  #4  #5  #6  










𝒌𝒆 0,248 0,248 0,374 0,445 0,248 0,445 
𝒇𝒍𝒚 [𝑴𝑷𝒂]  0,307  0,307  0,767 1,36  0,352  1,36  
𝒇𝒍𝒛 [𝑴𝑷𝒂]  0,430  0,430  0,725 1,28  0,493  1,28  
𝒇𝒍[𝑴𝑷𝒂]  0,363  0,363  0,746 1,32  0,417  1,32  
𝒇𝒄𝒄 [𝑴𝑷𝒂]  49,0 46,4   40,7 44,7  33,6 44,9 
 𝜺𝒄𝒄   0,00250 0,00260   0,00340 0,00430  0,00290  0,00430  











𝒇𝒍[𝑴𝑷𝒂] 0,302 0,302 0,765 1,37 0,347 1,37 
𝒇𝒄𝒄 [𝑴𝑷𝒂] 48,06 45,46 39,6 43,1 32,5 43,3 
 𝜺𝒄𝒄  0,00210 0,00220 0,00260 0,00290 0,00230 0,00290 











𝒇𝒍[𝑴𝑷𝒂] 302,31 302,31 765,32 1366,65 346,89 1366,65 
𝒇𝒄𝒄 [𝑴𝑷𝒂] 48,8 46,1 40,7 44,3 33,2 44,5 
 𝜺𝒄𝒄  0,00250 0,00250 0,00330 0,00420 0,00280 0,00420 
𝜺𝒄𝒖 0,00710 0,00730 0,0134 0,0194 0,00920 0,0194 
Legenda: 𝑘𝑒 – učinkovitost objetja, 𝑓𝑙𝑦 – efektivna napetost zaradi objetja v y smeri, 𝑓𝑙𝑧 – efektivna napetost 
zaradi objetja v z smeri, 𝑓𝑙 – efektivna napetost zaradi objetja, 𝑓𝑐𝑐 – tlačna trdnost objetega betona, 𝑐𝑐 – 
deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega betona in 𝑐𝑢 – mejna deformacija objetega 
betona. 
Če primerjamo materialne lastnosti objetega betona, lahko hitro ugotovimo, da se največja razlika pojavi 
pri oceni mejne deformacije objetega betona 𝑐𝑢 (Slika 5.7). Najbolj konservativna je vrednost, določena 
po metodi Evrokod 8a, ki temelji na enačbah iz standarda Evrokod 2. V tej metodi je že predpostavljena 
maksimalna deformacija v neobjetem betonu (0,0035) manjša kot pri ostalih dveh (0,004), prispevek 
objetja pri maksimalni deformaciji objetega betona pa precej manjši kot pri ostalih dveh postopkih. 
V vseh primerih je največja vrednost, ki je določena po standardu Evrokod 8/2, kjer je maksimalna 
deformacija objetega betona določena ob predpostavki, da se betonsko jedro poruši v trenutku, ko se 
pretrgajo stremena. Struktura enačbe EC8/3b je podobna. Temeljni razlog za razhajanje med EC8/2 in 
EC8/3 je v upoštevani količini stremen. V EC8/2 se pri določitvi mejne deformacije upoštevajo hkrati 
stremena v obeh smereh prečnega prereza, v EC8/3 pa le v obravnavni smeri. 
Na sliki 5.7 so za primer stebra STD 135 (#6) primerjani diagrami napetost-deformacija v objetem 
betonu, ki so določeni po vseh treh metodah. Razvidno je, da se metodi EC8/2 in EC8/3b dobro ujemata, 
z izjemo že omenjene maksimalne deformacije v objetem betonu. Diagram določen po EC8/3a (EC2) je 
precej bolj konservativen. 
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Slika 5.7: Zveza med napetostmi in deformacijami za objeti in neobjeti beton. 
Figure 5.7: Stress-strain relationship for confined and unconfined concrete. 
Na sliki 5.8 so za vseh šest preizkušancev primerjani vsi pomembni parametri, ki določajo zvezo med 
napetostmi in deformacijami objetega betona. Razvidno je, da se tako efektivne bočne kot tudi 
maksimalne tlačne napetosti v smeri obremenjevanja, določene po vseh treh metodah, dobro ujemajo. 
Kot je bilo že zgoraj ugotovljeno, večje razlike lahko opazimo v vrednostih ocenjenih maksimalnih 
tlačnih napetosti. 
 
Slika 5.8: Primerjava ocen (a) Efektivne bočne napetosti zaradi objetja, (b) Deformacija pri doseženi tlačni 
trdnosti objetega betona, (c) Tlačna trdnost objetega betona in (d) Mejna deformacija objetega betona. 
Figure 5.8: Comparison of estimated (a) The effective lateral confining pressure, (b) Strain corresponding to 
compressive strength of the confined concrete, (b) The compressive strength of the confined concrete, and (d) 
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5.1.4 Koeficient vitkosti vzdolžne armature in lastnosti jekla za armiranje 
Na podlagi geometrijskih in materialnih lastnosti jekla za armiranje (glej poglavje 4.1) smo ocenili 
koeficient vitkosti 𝑙𝑠𝑟 (preglednica 5.9) vzdolžnih palic. Ta koeficient predstavlja razmerje med 
uklonsko dolžino 𝐿𝑢, za katero smo predpostavili, da je enaka razdalji med stremeni in premerom 
vzdolžne armature 𝑑𝑏𝐿. Vrednosti so za vseh šest preizkušancev prikazane v preglednici 5.9. 
V analizah smo upoštevali bilinearni materialni model za jeklo (glej poglavje 3.3.2). Uklon vzdolžne 
armature, redukcijo trdnosti zaradi cikličnega utrujanja in Bauschingerjev efekt smo upoštevali s 
korekcijo osnovnega diagrami, in sicer s faktorji, ki so prikazani v preglednici 5.10 (podrobnejša razlaga 
je podana v poglavju 3.3.2).  
Preglednica 5.9: Koeficient vitkosti za stebre #1-#6. 
Table 5.9: Slenderness ratio for columns #1-#6. 
Št. stebra: #1  #2  #3  #4  #5  #6  
𝒍𝒔𝒓 7,5 7,5 7,5 5 7,5 5 
 
Preglednica 5.10: Faktorji s katerimi zajamemo uklon, redukcijo trdnosti in Bauschingerjev efekt jekla za 
armiranje. 
Table 5.10: Factors to capture buckling, reduction of strength and Bauschinger effect of reinforcing steel. 
Faktor: 𝑪𝒇  𝜶  𝑪𝒅 𝑹𝟏  𝑹𝟐 𝑹𝟑 
Vrednost: 0,260 0,500 0,300 0,333 13,0 4,0 
Legenda: 𝐶𝑓 – koeficient duktilnosti, α – materialna konstanta, 𝐶𝑑 – koeficient 
redukcije trdnosti, 𝑅1, 𝑅2 in 𝑅3 – parametri, s pomočjo katerih simuliramo 
Bauschingerjev efekt (glej poglavje 3.2.2). 
5.1.5 Zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi  
Predhodno opisane materialne lastnosti neobjetega in objetega betona in materialne lastnosti jekla (glej 
poglavja 5.1.2, 5.1.3, 5.1.4 in 3.3.1, 3.3.2) smo upoštevali pri računu zveze med upogibnimi momenti 
in ukrivljenostjo prereza stebra. Naredili smo analizo za vseh šest stebrov in za lastnosti betona, 
določene z vsako izmed treh metod (skupaj 18 analiz). V računu smo upoštevali osne sile, ki so prikazane 
v preglednici 4.5. Analizo smo naredili s  programom OpenSees.  
Potem, ko smo za prereze vseh šestih stebrov določili zvezo med upogibnimi momenti in ukrivljenostjo, 
smo te zveze idealizirali. Naredili smo bilinearno idealizacijo. Določili smo dve značilni točki. Prva 
predstavlja idealizirano stanje na meji tečenja upogibne armature, druga pa stanje, ko se prerez poruši.  
Idealizacija je bila narejena ob upoštevanju enakosti energij, kar pomeni, da sta ploščini pod izvirnim in 
idealiziranim odnosom enaki. 
Rezultati so za vseh šest stebrov in za vsako izmed obarvanih metod, ki smo jih uporabili za določitev 
lastnosti objetega betona, prikazani na slikah 5.9-5.14. 
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Slika 5.9: Zveza med momentom in ukrivljenostjo stebra 1 (SUB 0), v odvisnosti od uporabljene metodologije 
(a) Evrokod 8/2, (b) Evrokod 8/3a in (c) Evrokod 8/3b. 
Figure 5.9: Moment-curvature relationship of column 1 (SUB 0) depending on the used methodology (a) 
Eurocode 8/2, (b) Eurocode 8/3a and (c) Eurocode 8/3b. 
Iz diagramov, prikazanih na sliki 5.9, lahko sklepamo, da se nosilnosti prereza, določene po vseh treh 
metodah, dobro ujemajo. Pričakovano pa lahko opazimo večje razlike pri oceni maksimalne 
ukrivljenosti, saj je ta zelo odvisna od ocenjene deformacijske kapacitete objetega betona. V poglavju 
5.1.3 smo pokazali, da je ta odvisna od uporabljene metode. Največjo vrednost maksimalne ukrivljenosti 
smo ocenili z metodo EC8/2, daleč najbolj konservativna pa je metoda EC8/3a (EC2).  
Oblika vseh treh diagramov je značilna za armiranobetonske prereze. Prvo spremembo togosti opazimo 
v trenutku, ko prerez razpoka. Potem opazimo veliko spremembo togosti, ko steče upogibna armatura. 
Zaznati je tudi padec nosilnosti, potem ko odpade krovna plast betona. Ko se doseže maksimalna 
deformacija objetega betona, se prerez poruši. 
Podobne ugotovitve veljajo tudi za ostale stebre (sl. 5.10 – 5.14). V stebrih, kjer je več prečne armature, 
je vpliv odpadanja krovne plasti na padec nosilnosti manjši, maksimalne ukrivljenosti pa pričakovano 
bistveno večje kot v stebrih z nestandardno prečno armaturo.  
V stebrih z nestandardno količino prečne armature porušitev prereza nastopi takrat, ko se doseže 
maksimalna deformacija objetega jedra prereza, v stebrih s standardno količino armature pa je razlog za 
porušitev pretrg palic vzdolžne armature (metodi EC8/2 in EC8/3b). To se ujema z opazovanji 
eksperimentov (glej poglavje 4.2). Le metoda EC8/3a (EC2) tudi v stebrih s standardno količino prečne 
armature napove porušitev zaradi porušitve betonskega jedra. 
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Slika 5.10: Zveza med momentom in ukrivljenostjo stebra 2 (SUB 90), v odvisnosti od uporabljene 
metodologije (a) Evrokod 8/2, (b) Evrokod 8/3a in (c) Evrokod 8/3b. 
Figure 5.10: Moment-curvature relationship of column 2 (SUB 90) depending on the used methodology (a) 
Eurocode 8/2, (b) Eurocode 8/3a and (c) Eurocode 8/3b. 
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Slika 5.11: Zveza med momentom in ukrivljenostjo stebra 3 (SUB+ 90), v odvisnosti od uporabljene 
metodologije (a) Evrokod 8/2, (b) Evrokod 8/3a in (c) Evrokod 8/3b. 
Figure 5.11: Moment-curvature relationship of column 3 (SUB+ 90) depending on the used methodology (a) 
Eurocode 8/2, (b) Eurocode 8/3a and (c) Eurocode 8/3b. 
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Slika 5.12: Zveza med momentom in ukrivljenostjo stebra 4 (STD 90), v odvisnosti od uporabljene metodologije 
(a) Evrokod 8/2, (b) Evrokod 8/3a in (c) Evrokod 8/3b. 
Figure 5.12: Moment-curvature relationship of column 4 (STD 90) depending on the used methodology (a) 
Eurocode 8/2, (b) Eurocode 8/3a and (c) Eurocode 8/3b. 
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Slika 5.13: Zveza med momentom in ukrivljenostjo stebra 5 (SUB 135), v odvisnosti od uporabljene 
metodologije (a) Evrokod 8/2, (b) Evrokod 8/3a in (c) Evrokod 8/3b. 
Figure 5.13: Moment-curvature relationship of column 5 (SUB 135) depending on the used methodology (a) 
Eurocode 8/2, (b) Eurocode 8/3a and (c) Eurocode 8/3b. 
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Slika 5.14: Zveza med momentom in ukrivljenostjo stebra 6 (STD 135), v odvisnosti od uporabljene 
metodologije (a) Evrokod 8/2, (b) Evrokod 8/3a in (c) Evrokod 8/3b. 
Figure 5.14: Moment-curvature relationship of column 6 (STD 135) depending on the used methodology (a) 
Eurocode 8/2, (b) Eurocode 8/3a and (c) Eurocode 8/3b. 
Z enačbo (3.103) smo ocenili tudi upogibne momente ob pojavu razpok. Njihove vrednosti so prikazane 
v preglednici 5.11, kjer so povzeti tudi vsi ostali značilni parametri zveze med upogibnimi momenti in 
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Preglednica 5.11: Značilni parametri idealizirane trilinearne zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostjo. 
Table 5.11: Characteristic parameters of idealized three-linear bending moment – curvature relationship. 









 𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 50,2 47,6 47,3 48,7 34,5 48,8 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝑴𝒖 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝝓𝒄𝒓 [𝟏/𝒎] 0,0016 0,0016 0,0018 0,0018 0,0014 0,0018 
𝝓𝒚 [𝟏/𝒎] 0,0171 0,0171 0,0190 0,0190 0,0171 0,0189 










 𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 50,2 47,6 47,3 48,7 34,5 48,8 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,6 147,8 148,1 118,5 148,6 
𝑴𝒖 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,6 147,8 148,1 118,5 148,6 
𝝓𝒄𝒓 [𝟏/𝒎] 0,0016 0,0016 0,0018 0,0018 0,0014 0,0018 
𝝓𝒚 [𝟏/𝒎] 0,0171 0,0171 0,0189 0,0189 0,0171 0,0189 










 𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 50,2 47,6 47,3 48,7 34,5 48,8 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝑴𝒖 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝝓𝒄𝒓 [𝟏/𝒎] 0,0016 0,0016 0,0018 0,0018 0,0014 0,0018 
𝝓𝒚 [𝟏/𝒎] 0,0171 0,0171 0,0190 0,0190 0,0171 0,0189 
𝝓𝒖 [𝟏/𝒎] 0,1620 0,1683 0,2575 0,4060 0,2304 0,4059 
Legenda: 𝑀𝑐𝑟  – upogibni moment ob nastanku prvih razpok, 𝑀𝑦 – upogibni moment na 
meji tečenja, 𝑀𝑢 – mejni upogibni moment, 𝜙𝑐𝑟 – ukrivljenost ob nastanku prvih razpok, 
𝜙𝑦 – ukrivljenost na meji tečenja in 𝜙𝑢 – mejna ukrivljenost. 
Kot je bilo že omenjeno, je bila ocenjena vrednost mejne ukrivljenosti prereza zelo odvisna od 
uporabljene metodologije. To je razvidno tudi iz slike 5.15f, kjer so te vrednosti povzete za vseh šest 
obravnavnih stebrov. Iz ostalih diagramov na sliki 5.15, kjer so povzeti ostali značilni parametri iz 
preglednice 5.11, je razvidno, da med njimi ni bistvenih odstopanj glede na uporabljeno metodo. 
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Slika 5.15: Pregled najbolj pomembnih parametrov (a) Upogibni moment ob pojavu prvih razpok, (b) 
Ukrivljenost prereza ob pojavu prvih razpok, (c) Upogibni moment na meji tečenja, (d) Ukrivljenost prereza na 
meji tečenja, (e) Mejni upogibni moment in (f) Mejna ukrivljenost. 
Figure 5.15: Overview of the most important parameters (a) Cracking bending moment, (b) Cracking curvature 
(c) Yield bending moment, (d) Yield curvature, (e) Ultimate bending moment and ( f) Ultimate curvature  
5.1.6 Zveze med upogibnimi momenti in zasuki stebrov  
Na podlagi predhodnih analiz in predhodno določene zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostjo, 
smo določili lastnosti nelinearnih vzmeti v vozliščih Gibersonovega modela. Njihov nelinearni odziv 
smo opisali z zvezo med upogibnimi momenti in povprečnimi zasuki stebra. Ciklični odziv smo 
modelirali s Takedovimi histereznimi pravili. Značilne parametre histereze smo določili na temelju 
idealizirane trilinearne ovojnice. Povprečne zasuke stebrov smo določili z ustrezno integracijo 
ukrivljenosti vzdolž stebra. V področju plastičnega členka smo upoštevali konstanten potek plastičnega 
dela zasuka (glej sliko 3.29). Dolžine plastičnih členkov smo določili tako kot je opisano v poglavju 
3.4.1. Dolžine plastičnih členkov so povzete v preglednici 5.12. Upogibni momenti in zasuki, ki 
ustrezajo značilnim točkam trilinearne ovojnice, so povzeti v preglednici 5.13.  
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Preglednica 5.12: Dolžina plastičnega členka. 
Table 5.12: Length of plastic hinge. 
Št. stebra: #1 #2  #3  #4  #5  #6  
Lp (EC8/2) 0,31 0,31 0,32 0,32 0,31 0,32 
Lp (EC8/3a) 0,54 0,54 0,62 0,61 0,61 0,61 
Lp (EC8/3b) 0,26 0,26 0,30 0,3 0,29 0,29 
 
Preglednica 5.13: Ovojnice za Takedov histerezni model. 
Table 5.13: Takeda hysteric model envelopes. 
  Št. stebra: #1 #2  #3  #4  #5  #6  











𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 50,2 47,6 47,3 48,7 34,5 48,8 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝑴𝒖 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝜽𝒄𝒓 0,0010 0,0010 0,0011 0,0011 0,0008 0,0011 
𝜽𝒚  0,0103 0,0103 0,0114 0,0114 0,0103 0,0113 










 𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 50,2 47,6 47,3 48,7 34,5 48,8 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,6 147,8 148,1 118,5 148,6 
𝑴𝒖 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,6 147,8 148,1 118,5 148,6 
𝜽𝒄𝒓 0,0010 0,0010 0,0011 0,0011 0,0008 0,0011 
𝜽𝒚 0,0147 0,0148 0,0169 0,0169 0,0154 0,0169 










 𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 50,2 47,6 47,3 48,7 34,5 48,8 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝑴𝒖 [𝒌𝑵𝒎] 144,0 139,5 147,7 148,0 118,4 148,0 
𝜽𝒄𝒓 0,0010 0,0010 0,0011 0,0011 0,0008 0,0011 
𝜽𝒚 0,0147 0,0148 0,0170 0,0170 0,0154 0,0169 
𝜽𝒖 0,0496 0,0517 0,0819 0,1219 0,0726 0,1216 
Legenda: 𝑀𝑐𝑟  – upogibni moment ob nastanku prvih razpok, 𝑀𝑦 – upogibni moment na meji tečenja, 
𝑀𝑢 – mejni upogibni moment, 𝜃𝑐𝑟  – zasuk ob nastanku prvih razpok, 𝜃𝑦 – zasuk na meji tečenja in 
𝜃𝑢 – mejni zasuk. 
Poleg zgoraj opisanega semi-empiričnega pristopa smo za določitev zveze med upogibnimi momenti in 
zasuki uporabili tudi parametrično-empirični pristop (glej poglavje 3.4.2), in sicer tako, da smo zasuk 
na meji tečenja in maksimalni zasuk stebra ocenili s pomočjo empiričnih izrazov, ki so na voljo v 
standardu Evrokod 8/3. S temi izrazi je bilo možno eksplicitno upoštevati tudi zmanjšanje deformacijske 
kapacitete zaradi nestandardnih detajlov prečne armature v določenih stebrih. V teh stebrih je mejni 
zasuk zmanjšan s faktorjem 0,825 (tako kot je določeno v standardu EC8/3).  
a) Steber #1 SUB/0 




+ 0,0013(1 + 1,5
0,3
1,8
) + 0,13 ∙ 0,0171
0,016∙541
√46,5
= 0,0147  
Mejni zasuk (Enačba 3.120): 

















                          0,0529 
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b) Steber #2 SUB/90 




+ 0,0013(1 + 1,5
0,3
1,8
) + 0,13 ∙ 0,0171
0,016∙541
√43,9
= 0,0148  
Mejni zasuk (Enačba 3.120): 

















                         0,0523 
c) Steber #3 SUB+/90 




+ 0,0013(1 + 1,5
0,3
1,8
) + 0,13 ∙ 0,0190
0,016∙600
√35,8
= 0,0170  
Mejni zasuk (Enačba 3.120): 

















                         0,0504 
d) Steber #4 STD/90 




+ 0,0013(1 + 1,5
0,3
1,8
) + 0,13 ∙ 0,0190
0,016∙600
√36,3
= 0,0170  
Mejni zasuk (Enačba 3.120): 

















                          0,0647 
e) Steber #5 SUB/135 




+ 0,0013(1 + 1,5
0,3
1,8
) + 0,13 ∙ 0,0171
0,016∙543
√30,8
= 0,0154  
Mejni zasuk (Enačba 3.120): 

















                           0,049 
e) Steber #6 STD/135 




+ 0,0013(1 + 1,5
0,3
1,8
) + 0,13 ∙ 0,0189
0,016∙600
√36,5
= 0,0169  
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Mejni zasuk (Enačba 3.120): 

















                           0,0648 
Vrednosti deformacijske kapacitete analiziranih stebrov, ocenjene s semi-empiričnimi in parametrično-
empirično metodo se v določenih stebrih precej razlikujejo. Razlika je še zlasti velika v stebrih s 
standardno količino prečne armature. Semi-empirične metode v teh stebrih napovedujejo približno 
dvakrat večjo vrednost kot parametrično-empirična metoda. Prejšnje raziskave (Zevnik (2007), Vidrih 
(2012), Anžlin (2017)) kažejo na to, da so lahko vrednosti maksimalnih zasukov, ocenjenih s semi-
empiričnimi metodami, pogosto precenjene. Zato smo se odločili, da bomo v nadaljnjih analizah 
upoštevali mejne zasuke, določene s parametrično-empiričnimi izrazi. 
Maksimalni zasuki, določeni s semi-empiričnimi metodami (Slika 5.16c), so v večini primerov med 
seboj primerljivi. Na prvi pogled preseneča, da so tudi vrednosti določene z metodo EC8/3a primerljive 
z zasuki, določenimi z ostalima dvema metodama.  
Vrednosti maksimalnih ukrivljenosti, ocenjenih s to metodo (glej sliko 5.15f), so bile namreč v večini 
primerov manjše, kot tiste ocenjene z EC8/2 in EC8/3b. Vendar je dolžina plastičnega členka, ocenjena 
z EC8/3a, bistveno večja kot v primeru ostalih dveh metod. Ko manjše ukrivljenosti integriramo na večji 
dolžini plastičnega členka, dobimo maksimalni zasuk, ki je primerljiv z rezultati ostalih dveh metod. 
Treba pa je pripomniti, da so glede rezultatov eksperimentov (glej poglavje 4.2) dolžine plastičnih 
členkov, ocenjene z metodo EC8/3a, v obravnavanih primerih prevelike.  
 
Slika 5.16: Primerjava rezultatov (a) Zasuk prereza ob pojavu prvih razpok, (b) Zasuk prereza na meji tečenja, 
(c) Mejni zasuk prereza in (d) Dolžina plastičnega členka. 
Figure 5.16: Comparison of results (a) Rotation at appearance of first cracks, (b) Rotation at yield point, (c) 
Ultimate rotation of cross-section and (d) Plastic hinge length. 
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Na sliki 5.17 so povzete zveze med upogibnimi momenti in zasuki, ki smo jih upoštevali pri ciklični 
analizi stebrov. 
 
Slika 5.17: Zveza med momentom in zasukom stebrov (a) Steber 1 – (f) Steber 6. 
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 Ciklični odziv  
Ciklično analizo vseh šestih stebrov smo naredili s programom OpenSees. Upoštevali smo enak protokol 
obremenjevanja kot v eksperimentih (glej poglavje 4). Rezultati analize so prikazani na sliki 5.18. 
Prikazana je zveza med prečno silo ob vpetju in povprečnim zasukom stebra. 
 
 
Slika 5.18: Ciklični odziv stebrov (a) Steber 1 – (f) Steber 6. 
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 Primerjava analize in eksperimentov 
Napovedani odziv stebrov smo primerjali z eksperimenti. Primerjava je prikazana na sliki 5.19. 
Natančnost napovedi odziva je v vseh primerih zadovoljiva.  
Zasuki so v vseh značilnih točkah zelo dobro napovedani. To je razvidno tudi iz preglednice 5.13, kjer 
so povzeti vsi maksimalni zasuki in razlike med napovedjo in eksperimenti. Razlika med napovedanim 
maksimalnim zasukom in tistim, ki je bil dobljen z eksperimentom, je največja v stebru 5 in znaša 18 
%. Najmanjšo razliko opazimo v stebru 1. Ta znaša le 2 %. 
Iz histerez, prikazanih na sliki 5.19, je razvidno, da Takedova histerezna pravila dobro opišejo ciklični 
odziv. Togost stebrov je zelo dobro napovedana, tako pri obremenjevanju kot tudi pri razbremenjevanju 
stebra.  
Izjema je le togost stebra med stanjem, ko steber razpoka in mejo tečenja. V tem območju je togost 
nekoliko podcenjena. Razlog za to je nosilnost stebra, ki je bila v analizi nekoliko podcenjena. Če bi 
tudi v analizi (ovojnici) upoštevali izmerjene vrednosti, bi tudi ta togost bila podobna tisti, ki je bila 
registrirana v eksperimentih. To je pokazano na sliki 5.20, kjer so sile, določene z analizo in tiste, ki so 
bile zabeležene med eksperimenti, normirane glede na maksimalno silo. Vidimo, da je ujemanje histerez 
zelo dobro.  
Analitično oceno nosilnosti bi lahko izboljšali s korekcijo idealizacije ovojnice histerez, s katerimi smo 
opisali nelinearni odziv stebrov in s korekcijo modela prereza, ki smo ga uporabili za analizo zveze med 
upogibnimi momenti in ukrivljenostmi.  
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Slika 5.19: Primerjava napovedanega (polna črta) in izmerjenega (črtkana črta) cikličnega odziva stebrov (a) 
Steber 1 - (f) Steber 6. 
Figure 5.19: Comparison of the numerical (solid line) and the experimental cyclic response (dashed line) of 
columns (a) Column 1 - (f) Column 6. 
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Slika 5.20: Primerjava normiranega analitično določenega (polna črta) in izmerjenega (črtkana črta) cikličnega 
odziva stebrov (a) steber 1 - (f) steber 6. 
Figure 5.20: Comparison of the normalized cyclic response obtained by the analysis (solid line) and within the 
experiment (dashed line) (a) Column 1 - (f) Column 6. 
Preglednica 5.14: Primerjava izmerjenih in analitično napovedanih maksimalnih zasukov stebrov. 
Table 5.14: Maximum rotations of columns: comparison of measured and analytically estimated values. 
Št. stebra 1 2 3 4 5 6 
𝜽𝒖,𝒂𝒏𝒂𝒍𝒊𝒕𝒊č𝒏𝒐 [%] 5,3 5,2 5,0 6,5 4,9 6,5 
𝜽𝒖,𝒆𝒌𝒔𝒑𝒆𝒓𝒊𝒎𝒆𝒏𝒕𝒂𝒍𝒏𝒐 [%] 5,2 5,5 6,1 6,9 6 7,5 
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 Vpliv različnih parametrov na duktilnost stebra 
To poglavje smo namenili analizi vpliva različnih parametrov (nivo osne sile, tlačna trdnost betona, 
količina vzdolžne in količina prečne armature) na duktilnost prereza.  
Duktilnost za ukrivljenost je definirana kot razmerje med mejno ukrivljenostjo in ukrivljenostjo 




          (5.1) 
Analiza, ki je prikazana v naslednjih poglavjih, je narejena na primeru stebra SUB/0.   
Izhodiščne lastnosti prereza, armature in materialov so prikazane v preglednici 5.1. Lastnosti neobjetega 
betona smo določili z uporabo Mandrovega modela (Mander et al., 1998b), ki je bil podrobneje opisan 
v poglavju 3.3.1. Za določitev materialnih lastnosti objetega betona smo uporabili izraze, ki jih podaja 
standard Evrokod 8/3b (glej poglavje 3.5).  
Jeklo smo modelirali z modelom, ki sta ga predlagala Chang in Mander (1994). Uklon vzdolžne 
armature, redukcijo trdnosti zaradi cikličnega utrujanja in Bauschingerjev efekt smo upoštevali z 
dodanimi parametri, ki so opisani v poglavju 3.3.2.  
5.4.1 Vpliv tlačne trdnosti betona na duktilnost stebra 
V stebru SUB/0 smo spreminjali tlačno trdnost betona v mejah med 20 MPa in 50 MPa in analizirali, 
kako to vpliva na duktilnost za ukrivljenost. Določili smo ukrivljenosti na meji tečenja in maksimalne 
ukrivljenosti, ki so prikazane v preglednici 5.15. Duktilnost za ukrivljenost smo izračunali z enačbo 5.1. 
Preglednica 5.15: Vpliv tlačne trdnosti betona na duktilnost za ukrivljenost obravnavnega prereza. 
Table 5.15: The influence of compressive strength on the curvature ductility of the analysed cross-section. 
Količina Vrednost 
𝒇𝒄 [𝑴𝑷𝒂] 20 25 30 35 40 45 50 
𝝓𝒚 0,0213 0,0199 0,0190 0,0184 0,0179 0,0175 0,0172 
𝝓𝒖 0,124 0,130 0,134 0,139 0,142 0,144 0,146 
𝝁𝝓 5,82 6,52 7,08 7,56 7,94 8,25 8,45 
Legenda: 𝑓𝑐 – tlačna trdnost betona, 𝜙𝑦 – ukrivljenost na meji tečenja, 𝜙𝑢 – mejna 
ukrivljenost in 𝜇𝜙 – duktilnost za ukrivljenost. 
Z večanjem trdnosti betona se je povečevala maksimalna ukrivljenost prereza, hkrati pa se je 
zmanjševala ukrivljenost na meji tečenja. Zato se je njuno razmerje (duktilnost prereza za ukrivljenost) 
pri večji trdnosti betona povečalo. To potrjuje tudi slika 5.21, kjer je grafično prikazana sprememba 
duktilnosti za ukrivljenost v funkciji tlačne trdnosti betona. 
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Slika 5.21: Vpliv tlačne trdnosti betona na duktilnost za ukrivljenost obravnavanega prereza. 
Figure 5.21: The influence of concrete compressive strength on the curvature ductility of the analysed cross-
section. 
5.4.2 Vpliv osne sile na duktilnost stebra 
Vpliv nivoja osne sile na duktilnost za ukrivljenost prereza stebra SUB 0 je prikazan v preglednici 5.16. 
Normirano osno silo smo spreminjali v mejah od 0 – 0,4. Lahko opazimo, da se z večanjem nivoja osne 
sile ukrivljenost na meji tečenja povečuje, maksimalna ukrivljenost pa zmanjšuje. Zato se duktilnost za 
ukrivljenost eksponentno zmanjšuje, kar je razvidno tudi iz slike 5.22, kjer je prikazana zveza med 
duktilnostjo za ukrivljenost in normirano osno silo za obravnavani prerez. Glede na to, da se z večanjem 
osnih sil duktilnost prerezov bistveno zmanjša, je v standardu Evrokod 8 maksimalni dovoljeni nivo 
osne sile omejen. 
Preglednica 5.16: Vpliv osne obremenitve na duktilnost za ukrivljenost obravnavanega prereza. 
Table 5.16: The influence of axial load on the curvature ductility of the analysed cross-section. 
Količina Vrednost 
𝑵 [𝒌𝑵] 0 300 600 900 1200 1500 1800 
𝝂𝒅 0 0,07 0,14 0,21 0,27 0,34 0,41 
𝝓𝒚 0,0146 0,0162 0,0176 0,0189 0,0204 0,0219 0,0238 
𝝓𝒖 0,431 0,289 0,164 0,112 0,0846 0,0679 0,0569 
𝝁𝝓 29,4 17,9 9,31 5,91 4,16 3,10 2,39 
Legenda: 𝑁 – osna sila, 𝜈𝑑 – normirana osna sila, 𝜙𝑦 – ukrivljenost na meji tečenja, 𝜙𝑢 – mejna 
ukrivljenost in 𝜇𝜙 – duktilnost za ukrivljenost. 
 
Slika 5.22: Vpliv normirane osne sile na duktilnost za ukrivljenost obravnavanega prereza. 
Figure 5.22: The influence of normalized axial force on the curvature ductility of the analysed cross-section. 
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5.4.3 Vpliv količine natezne vzdolžne armature na duktilnost stebra 
Količina natezne vzdolžne armature je bil tretji parameter, za katerega smo analizirali, kako vpliva na 
duktilnost prereza. Delež natezne vzdolžne armature smo spreminjali v mejah 0,4% – 2,3 %. Rezultati 
analize so povzeti v preglednici 5.17 in prikazani na sliki 5.23. 
Preglednica 5.17: Vpliv količine vzdolžne armature na duktilnost za ukrivljenost prereza. 
Table 5.17. The influence of the amount of longitudinal reinforcement to the curvature ductility of cross-section. 
Količina Vrednost 
𝝆 𝒍[%] 0,4 0,6 1,0 1,6 2,3 3,1 4,0 
𝝓𝒚 0,017 0,017 0,017 0,018 0,019 0,019 0,020 
𝝓𝒖 0,174 0,172 0,170 0,166 0,163 0,159 0,155 
𝝁𝝓 10,34 10,14 9,71 9,23 8,75 8,28 7,84 
Legenda: 𝜌𝑙 – delež vzdolžne armature, 𝜙𝑦 – ukrivljenost na meji tečenja, 𝜙𝑢 – mejna 
ukrivljenost in 𝜇𝜙 – duktilnost za ukrivljenost. 
Čeprav je jeklo duktilen material, se z večanjem količine vzdolžne armature duktilnost za ukrivljenost 
prereza manjša. Tako se v obravnavnem primeru duktilnost za ukrivljenost približno prepolovi, ko delež 
natezne upogibne armature podvojimo.  
 
Slika 5.23: Vpliv količine natezne vzdolžne armature na duktilnost za ukrivljenost obravnavanega prereza. 
Figure 5.23: The influence of amount of tension longitudinal reinforcement to the curvature ductility of the 
analysed cross-section. 
5.4.4 Vpliv količine prečne armature na duktilnost stebra 
Na koncu smo analizirali tudi vpliv količine prečne armature na duktilnost za ukrivljenost prereza. 
Količino prečne armature smo spreminjali tako, da smo spreminjali razdaljo med stremeni, in sicer med 
6 cm in 14 cm. Ustrezno smo spreminjali tudi lastnosti objetega betona. Rezultati analize so povzeti v 
preglednici 5.18 in na sliki 5.24. 
Preglednica 5.18: Vpliv razdalje med stremeni na duktilnost za ukrivljenost obravnavanega prereza. 
Table 5.18: The influence of distance between stirrups on the curvature ductility of the analysed cross-section. 
Količina Vrednost 
𝒔 [𝒄𝒎] 6 8 10 12 14 16,00 
𝝓𝒚 0,0180 0,0177 0,0175 0,0174 0,0173 0,0173 
𝝓𝒖 0,210 0,179 0,159 0,145 0,134 0,126 
𝝁𝝓 11,7 10,1 9,07 8,32 7,75 7,32 
Legenda: 𝑠 – razdalja med stremeni vzdolž stebra, 𝜙𝑦 – ukrivljenost na meji tečenja, 
𝜙𝑢 – mejna ukrivljenost in 𝜇𝜙 – duktilnost za ukrivljenost. 
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Kot je bilo pričakovano, se z večanjem razdalje med stremeni duktilnost manjša. Na podlagi prikazanih 
rezultatov vidimo, da se v obravnavanem primeru duktilnost za ukrivljenost približno prepolovi, ko 
razdaljo med stremeni podvojimo.  
 
Slika 5.24: Vpliv razdalje med stremeni na duktilnost za ukrivljenost obravnavanega prereza. 
Figure 5.24: The influence of distance between stirrups on the curvature ductility of the analysed cross-section. 
 Pomembnejše ugotovitve 
Za oceno potresnega odziva konstrukcij potrebujemo zanesljive numerične modele, ki omogočajo 
sprejemljivo natančnost, a so obenem tudi dovolj enostavni in obvladljivi, tako da omogočajo analizo v 
sprejemljivih časovnih okvirih. V tem poglavju smo preučili učinkovitost standardnega Gibersonovega 
grednega elementa z nelinearnimi vzmetmi v vozliščih elementa, za katere smo nelinearni odziv opisali 
s Takedovimi histereznimi pravili. S tem elementom smo modelirali šest stebrov, ki so bili ciklično 
preizkušeni, in sicer v okviru doktorske disertacije Anžlina (2017). Analizo smo naredili, ne da bi 
poznali rezultate teh eksperimentov. 
V prvem koraku smo ovrednotili materialne parametre za neobjeti in objeti beton. Pri tem smo upoštevali 
postopek, ki je vključen v standard Evrokod 8/2 in dva postopka, ki sta vključena v standard Evrokod 
8/3. Te postopke smo opisali v tretjem poglavju. 
Z vsemi uporabljenimi postopki smo za večino parametrov dobili podobne vrednosti. Pomembno pa so 
se razlikovale ocenjene vrednosti za mejno deformacijo objetega betona. To je v obravnavanih primerih 
povzročilo precejšnje razlike pri oceni mejne ukrivljenosti prereza, vplivalo pa je je tudi na oceno 
rotacijske kapacitete elementa.  
Ugotovili smo, da je bil v obravnavnih primerih pri oceni mejne deformacije objetega betona in mejne 
ukrivljenosti prereza najbolj konservativen postopek iz standarda Evrokod 8/3a, ki temelji na enačbah 
iz standarda Evrokod 2. Največje vrednosti za mejno deformacijo objetega betona smo v obravnavanih 
primerih določili s postopkom iz standarda Evrokod 8/2.  
Na podlagi zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi prerezov analiziranih stebrov, smo 
določili ustrezne idealizirane trilinearne zveze med upogibnimi momenti in zasuki. Te zveze 
predstavljajo ovojnice histerez, s katerimi opišemo nelinearno obnašanje vzmeti v vozliščih elementov, 
s katerimi modeliramo stebre. Ta pristop je v nalogi označen kot semi-empirični pristop. 
Maksimalni zasuki stebrov, ki smo jih določili z vsemi tremi zgoraj omenjenimi semi-empiričnimi 
metodami (sl. 5.16c), so v večini primerov med seboj primerljivi. Na prvi pogled preseneča, da so tudi 
vrednosti določene s postopkom EC8/3a primerljive z zasuki, določenimi z ostalima dvema metodama, 
saj so bile maksimalne ukrivljenosti, določene z EC8/3a, bistveno manjše kot v primeru ostalih dveh 
postopkov. Analiza pokaže, da je bila v večini stebrov vrednost dolžine plastičnega členka, ocenjena z 
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EC8/3a, bistveno večja kot pri preostalih dveh metodah, kar je kompenziralo manjše vrednosti mejnih 
ukrivljenosti. Zato so mejni zasuki, določeni z vsemi tremi metodami, v večini stebrov med seboj 
primerljivi. Potrebno pa je opomniti, da so bile dolžine plastičnih členkov, določene z EC8/3a, glede na 
rezultate eksperimentov v večini obravnavanih stebrov prevelike. 
Ovojnice histerez smo določili tudi s parametrično-empiričnim postopkom, ki je ravno tako vključen v 
standard Evrokod 8/3. Ta postopek temelji na statistični obdelavi rezultatov velikega števila obstoječih 
eksperimentov.  
Ugotovili smo, da so vrednosti za mejni zasuk stebrov, določene s parametrično-empiričnim postopkom, 
v večini stebrov manjše kot v primeru semi-empiričnih metod. To se ujema tudi z rezultati raziskav, ki 
jih najdemo v literaturi (Zevnik (2007), Vidrih (2012), Anžlin (2017)) in ki kažejo na to, da lahko semi-
empirične metode maksimalni odziv stebra precenijo. Zato smo se odločili, da bomo v cikličnih analizah 
obravnavanih stebrov upoštevali bolj konservativne vrednosti, določene s parametrično-empiričnim 
pristopom.  
Primerjava analitičnih in eksperimentalnih rezultatov je pokazala sprejemljivo natančnost analitične 
napovedi cikličnega odziva stebrov. Razlika med mejnimi zasuki je bila v mejah med 2 % in 18 %. 
Togost stebrov je zelo dobro napovedana, tako pri obremenjevanju kot tudi pri razbremenjevanju stebra. 
Napoved odziva bi lahko še nekoliko izboljšali, saj so bile nosilnosti stebrov v analizi nekoliko 
podcenjene. To bi lahko dosegli s korekcijo idealizacije ovojnice histerez, s katerimi smo opisali 
nelinearni odziv stebrov in s korekcijo modela prereza, ki smo ga uporabili za analizo zveze med 
upogibnimi momenti in ukrivljenostmi. 
Analiza je pokazala, da je bila učinkovitost objetja v obravnavanih stebrih z nestandardno armaturo 
precej manjša kot v stebrih, kjer je bila armatura izvedena v skladu z vsemi določili standarda Evrokod 
8/2. V posameznih stebrih so bili koeficient učinkovitosti, posledično pa tudi mejna deformacija 
objetega betona, mejna ukrivljenost in rotacijska kapaciteta stebra, približno dvakrat manjši kot v stebrih 
s standardno prečno armaturo. 
Analizirali smo tudi vpliv posameznih parametrov (nivo osne sile, tlačna trdnost betona, količina 
vzdolžne in količina prečne armature) na duktilnost za ukrivljenost prereza enega izmed analiziranih 
stebrov. Rezultati teh analiz so potrdili znana dejstva, da se s povečevanjem tlačne trdnosti in količine 
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 POTISNA ANALIZA VIADUKTA S TIPIČNIM PREČNIM PREREZOM I-
OBLIKE TER POMANJKLJIVO PREČNO ARMATURO STEBROV 
 
V tem poglavju smo analizirali vpliv nestandardne prečne armature na odziv značilnega viadukta, 
ki je podprt s stebri I prečnega prereza. Najprej smo analizirali viadukt, podprt s stebri, v katerih je 
prečna armatura zagotavljala potrebno strižno nosilnost, vendar ni izpolnjevala vseh pogojev, ki jih 
standard EC8/2 predpisuje s ciljem, da se prepreči uklon vzdolžne armature in zagotovi zadostno objetje 
stebrov. Potem smo naredili tudi analizo viadukta s standardno prečno armaturo stebrov. 
Za obe konstrukciji smo naredili poenostavljeno nelinearno potresno analizo, z metodo N2. Pri tem smo 
uporabili programski sistem OpenSees. Pri modeliranju obeh viaduktov smo predvideli, da bo odziv 
prekladne konstrukcije elastičen (tako kot zahteva standard Evrokod 8/2). Stebre smo modelirali na enak 
način kot je opisano v prejšnjih poglavjih. Naredili smo analizo v prečni smeri konstrukcije.  
V tem poglavju je najprej prikazana analiza viadukta z nestandardno prečno armaturo stebrov (poglavje 
6.1). Zatem je opisana analiza viadukta s standardno prečno armaturo stebrov (poglavje 6.2). Na koncu 
poglavja so primerjani rezultati obeh analiz (poglavje 6.3) in podane ugotovitve (poglavje 6.4). 
 Poenostavljena nelinearna analiza viadukta z nestandardno prečno armaturo stebrov 
6.1.1 Opis konstrukcije 
Za analizo smo izbrali konstrukcijo, podobno enemu izmed viaduktov, ki je bil zgrajen v okviru 
ljubljanske obvoznice. Dolžina viadukta je 180 m (slika 6.1). Podprt je s petimi stebri in krajnima 
opornikoma. Konstrukcija je narejena iz betona C25/30. Za prečno in vzdolžno armaturo so uporabljene 
rebraste palice kakovosti B400. 
 
Slika 6.1: Vzdolžna shema viadukta. 
Figure 6.1: Longitudinal scheme of viaduct. 
Prekladna konstrukcija viadukta je zasnovana kot prednapeta voziščna plošča z dvema rebroma (Slika 
6.1). Rebri sta višine 220 cm. Na spodnjem delu širina reber znaša 110 cm, ob prehodu v ploščo pa 130 
cm. Debelina voziščne plošče ob rebru znaša 45 cm, proti sredini pa se zmanjša na 30 cm. Konzolni deli 
prečnega prereza preklade so dolgi 190 cm. Ob rebru je njihova debelina 50 cm, proti robu pa se zmanjša 
na 20 cm. Skupna širina prekladne konstrukcije znaša 14,1 m. 
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Slika 6.2: Prečni prerez preklade. 
Figure 6.2: Cross-section of the superstructure. 
Stalna obtežba prekladne konstrukcije in njena masa je analizirana v preglednici 6.1. 
Preglednica 6.1: Stalna obtežba in masa prekladne konstrukcije. 
Table 6.1: Dead load and mass of the superstructure. 
Oznaka Opis Površina [m2] Specifična teža [m2] Obtežba [kN/m] 
1-NK Nosilna konstrukcija 9,06 25 226,5 
2_AS Asfaltbeton 0,98 25 24,5 
3-BVO1 BVO desno 0,26 25 6,5 
4-BVO2 BVO levo 0,26 25 6,5 
5-RV1 Robni venec levo 0,26 25 6,5 
6-RV2 Robni venec desno 0,26 25 6,5 
7-HI HI 0,14 11 1,5 
8-VO  Varnostna ograja     1 
 Skupno      279,5 
 
Porazdeljena masa na prekladi znaša: 
𝑚 = 𝑞/𝑔 = 28,5 𝑡/𝑚 
Prečni prerez stebrov je I-oblike, širine 500 cm, s pasnicama širine 180 cm in debeline 90 cm do 100 
cm, ki je v glavi razvejana (slika 6.3). Stojina je konstantne debeline 30 cm, ki se v glavi stebra odebeli 
na 180 cm. Dodatna masa zaradi razširitve stebra v glavi znaša 38,3 t. Stebri so temeljeni na točkovnih 
temeljih. Višine stebrov znašajo od 8 do 15 m. 
 
Slika 6.3: Prečni prerez stebrov viadukta. 
Figure 6.3: Cross-section of piers. 
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Stebri so bili projektirani z upoštevanjem metode načrtovanja nosilnosti v skladu s standardom Evrokod 
8/2. Zato prečna armatura v stebrih zagotavlja zadostno strižno nosilnost. Vendar pa niso bila upoštevana 
določila standarda glede zagotavljanja ustreznega objetja jedra prereza ter preprečevanja uklona 
vzdolžne armature. Delež vzdolžne armature ob vpetju stebrov znaša približno 1,2 %.  
Na vseh stebrih so nameščena elastomerna ležišča. Pri dimenzioniranju ležišč je bila upoštevana metoda 
načrtovanja nosilnosti, tako da ne pride do porušitve ležišč, preden se pri potresu tvorijo plastični členki 
ob vpetju stebrov. 
Nestandardna prečna armatura stebrov je prikazana na sliki 6.4 Vzdolžna armatura ni pravilno podprta 
(maksimalna dovoljena  razdalja med palicami podprtimi s prečno armaturo je 20 cm), ni zagotovljena 
zadostna količina stremen, stremena so zaključena brez kljuk. Za primerjavo je na isti sliki prikazan tudi 
prerez s prečno armaturo, ki izpolnjuje zahteve standarda EC8/2 in je kasneje bila upoštevana pri analizi 
mostu s standardnimi detajli. 
Premer palic prečne armature znaša v obeh primerih 10 mm.  
 
Slika 6.4: (a) Nestandardna in (b) standardna prečna armature. 
Figure 6.4: (a) Substandard and (b) standard lateral reinforcement. 
Lastnosti neobjetega betona smo določili v skladu s standardom Evrokod 2/1. Za določitev materialnih 
lastnosti objetega betona smo uporabili izraze, ki jih podaja standard Evrokod 8/2 in temeljijo na 
Mandrovem modelu objetega betona. V analizi je bil uporabljen model jekla, ki temelji na modelu 
Changa in Mandra (1994). Uklon vzdolžne armature, redukcijo trdnosti zaradi cikličnega utrujanja in 
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6.1.2 Materialni parametri neobjetega betona 
Materialne parametre za neobjeti beton smo določili v skladu s standardom Evrokod 2/1. Podatki so 
zbrani v preglednici 6.2. 
Preglednica 6.2: Materialni parametri neobjetega betona. 
Table 6.2: Material characteristics of unconfined concrete. 
Oznaka Opis Vrednost 
𝒇𝒄𝒌 Karakteristična tlačna trdnost [MPa] 25 
𝒇𝒄𝒎 Srednja vrednost tlačne trdnosti [MPa] 33 
𝜺𝒄𝟏 Deformacija pri največji napetosti 0,0021 
𝑬𝒄 Modul elastičnosti [GPa] 31 
𝜺𝒄𝒖 Mejna deformacija  0,0035 
 
6.1.3 Materialni parametri objetega betona 
Lastnosti objetega betona smo določili z modelom Mander idr. (1988), ki je vključen v standard EC8/2. 
Najprej smo določili učinkovitost objetja 𝑘𝑒 in nato ustrezne stranske napetosti 𝑓𝑙𝑦 in 𝑓𝑙𝑦, ki jih lahko 
objeto jedro s prečno armaturo prenese. Potem smo določili efektivno tlačno trdnost objetega betona 𝑓𝑐𝑐. 
Na koncu smo izračunali značilni deformaciji 𝑐𝑐 in 𝑐𝑢 (glej predhodna poglavja). Rezultate 
prikazujemo v nadaljevanju.  
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami ter medosne razdalje stremen (𝑏0, ℎ0 in 𝑏𝑖, 𝑠). Učinkovitost objetja je bila ocenjena le za 
pasnico I-stebra (za stojino smo predpostavili enake materialne lastnosti objetega betona). Prečni prerez 
stebra, kjer so prikazani parametri, ki so jih upoštevali v računu učinkovitosti objetja, so prikazani na 
sliki 6.5. 
 
Slika 6.5: Razdalje, upoštevane pri računu učinkovitosti objetja. 
Figure 6.5: Distance, used to define the effectiveness of the confinement. 
Učinkovitost objetja je določena v skladu z izrazom (3.32): 










              0,609  
Efektivne napetosti za obe prečni smeri y in z izračunamo z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,609 ∙ 0,00197 ∙ 460 = 0,553 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,609 ∙ 0,00185 ∙ 460 = 0,519 𝑀𝑃𝑎 
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Efektivne stranske napetosti zaradi objetja smo določili kot (Enačba 3.28): 
𝑓𝑙 = √0,535 ∙ 0,519 = 0,536 𝑀𝑃𝑎 
Tlačna trdnost objetega betona (Enačba 3.35) znaša: 
𝑓𝑐𝑐 = 33(2,254√1 + 7,94 ∙
0,536
33
− 2 ∙ 0,536/33 − 1,254) = 36,6 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(36,6/33 − 1)) = 0,00308 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4 ∙ 0,00394 ∙ 0,05 ∙ 460/36,6 = 0,00737 
Materialni parametri objetega betona so zbrani v preglednici 6.3 
Preglednica 6.3: Materialni parametri objetega betona. 
Table 6.3: Material properties of confined concrete. 
Oznaka Opis Vrednost 
𝒌𝒆 Koeficient učinkovitosti objetja 0,609 
𝒇𝒍𝒚 Efektivna bočna napetost v prečni smeri y [MPa] 0,553 
𝒇𝒍𝒛 Efektivna bočna napetost v prečni smeri z [MPa] 0,519 
𝒇𝒍 Efektivna bočna napetost zaradi objetja [MPa] 0,536 
𝒇𝒄𝒄 Tlačna trdnost objetega betona [MPa] 36,6 
 𝜺𝒄𝒄  Deformacija pri doseženi tlačni trdnosti 𝑓𝑐𝑐  0,00308 
𝜺𝒄𝒖 Mejna deformacija objetega betona  0,00737 
 
6.1.4 Materialni parametri jekla za armiranje 
Spodnja preglednica vsebuje materialne karakteristike jekla za armiranje B400. 
Preglednica 6.4: Materialni parametri jekla za armiranje. 
Table 6.4: Material properties of reinforcing steel. 
Oznaka Opis Vrednost 
𝒇𝒔𝒚 Karakteristična meja plastičnosti [MPa] 400 
𝒇𝒔𝒖 Karakteristična natezna trdnost [MPa] 500 
𝜺𝒔𝒚 Deformacija na meji plastičnosti 0,0025 
𝑬𝒔 Modul elastičnosti [GPa] 200 
𝜺𝒔𝒖 Mejna deformacija  0,05 
 
Pomembno je omeniti, da smo pri izračunu upoštevali, da znaša srednja vrednost za mejo tečenja 460 
MPa in da je srednja vrednost natezne trdnosti 575 MPa. 
6.1.5 Zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi 
Zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi smo določili s programom OpenSees. Pri tem smo 
upoštevali osne sile, ki so prikazane v preglednici 6.5, lastnosti materialov in materialne modele, ki so 
prikazani v predhodnih poglavjih.  
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Preglednica 6.5: Osne sile v stebrih. 
Table 6.5: Axial forces in piers. 
Št. stebra Višina [m] Osna sila [kN] 
1 12,7 8986 
2 14,2 9907 
3 14,8 9939 
4 14,2 9907 
5 8,2 8742 
 
Na sliki 6.6 so prikazane zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi v vseh petih stebrih, v prečni 
smeri (močna os stebrov) viadukta.  
 
Slika 6.6 Zveza med momentom in ukrivljenostjo v močni smeri prerezov (prečna smer viadukta). 
Figure 6.6: Moment-curvature relationship in the strong direction of the cross-section (transverse direction of 
viaduct). 
Zvezo, prikazano na sliki 6.6, smo idealizirali. Idealizacija je bila narejena v skladu s standardom 
Evrokod 8/2, upoštevali smo enakost ploščin pod izvirnim in idealiziranim odnosom. Vrednosti 
upogibnih momentov in pripadajočih ukrivljenosti na meji tečenja ter mejne vrednosti upogibnih 
momentov in mejnih ukrivljenosti so povzete v preglednici 6.6.  
Preglednica 6.6: Značilne vrednosti upogibnih momentov in ukrivljenosti. 
Table 6.6: Characteristic values of bending moments and curvatures. 
Št. stebra 1 2 3 4 5 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 73890 75820 75880 75820 73380 
𝑴𝒖[𝒌𝑵𝒎] 84340 86160 86220 86160 83860 
𝝓𝒚[𝟏/𝒎] 0,000712 0,000712 0,000712 0,000712 0,000711 
𝝓𝒖[𝟏/𝒎] 0,0114 0,0114 0,0114 0,0114 0,0114 
Legenda: 𝑀𝑦 – upogibni moment na meji tečenja, 𝑀𝑢 – mejni upogibni moment, 𝜙𝑐𝑟 – 
ukrivljenost ob nastanku prvih razpok, 𝜙𝑦 – ukrivljenost na meji tečenja in 𝜙𝑢 – mejna 
ukrivljenost. 
  
100                       Janevski, A. 2019. Potresni odziv armiranobetonskih mostov s pomanjkljivo prečno armaturo stebrov. 
Mag. delo. Ljubljana, UL FGG, Magistrski študijski program druge stopnje Gradbeništvo, Gradbene konstrukcije. 
 
 
6.1.6 Zveze med upogibnimi momenti in zasuki stebrov 
Zveze med upogibnimi momenti in zasuki stebrov smo idealizirali s trilinearnimi zvezami, ki so 
prikazane na sliki 6.7. Rotacijske kapacitete stebrov smo ocenili s postopkom Evrokod 8/2 (glej poglavje 
3.4.1). V primeru nestandardnih konstrukcijskih detajlov smo upoštevali reducirane mejne zasuke, in 
sicer s faktorjem 0,825, kot je v takih primerih predvideno v standardu Evrokod 8/3. Vrednosti 
upogibnih momentov in zasukov, ki ustrezajo značilnim točkam trilinearne ovojnice (pri prvih razpokah, 
pri tečenju upogibne armature, v mejnem stanju), so povzete v preglednici 6.7. 
 
Slika 6.7: Zveza med upogibnimi momenti in zasuki stebrov. 
Figure 6.7: Moment-rotation relationship in piers. 
Preglednica 6.7: Ovojnice za Takedov histerezni model. 
Table 6.7: Takeda hysteric model envelopes. 
Št. stebra 1 2 3 4 5 
𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 28040 29310 29350 29310 27700 
𝑴𝒚[𝒌𝑵𝒎] 73890 75820 75880 75820 73380 
𝑴𝒖[𝒌𝑵/𝒎] 84340 86160 86220 86160 83860 
𝜽𝒄𝒓 0,000255 0,000298 0,000311 0,000298 0,000163 
𝜽𝒚 0,00301 0,00337 0,00351 0,00337 0,00194 
𝜽𝒖 0,0146 0,0162 0,0168 0,0162 0,0100 
Legenda: 𝑀𝑐𝑟  – upogibni moment ob nastanku prvih razpok, 𝑀𝑦 – upogibni moment na 
meji tečenja, 𝑀𝑢 – mejni upogibni moment, 𝜃𝑐𝑟  – zasuk ob nastanku prvih razpok, 𝜃𝑦 – 
zasuk na meji tečenja in 𝜃𝑢 – mejni zasuk. 
Na podlagi rezultatov, prikazanih v preglednici 6.7, vidimo da so v vseh stebrih upogibni momenti ob 
pojavu prvih razpok enaki. To ne preseneča, saj so prečni prerezi in materialne lastnosti vseh stebrov 
enake, vrednosti osnih sil pa zelo podobne. Glede na to, da je tudi ukrivljenost ob pojavu prvih razpok 
v vseh stebrih enaka, je pripadajoči zasuk sorazmeren višini stebrov. Zato je zasuk ob pojavu prvih 
razpok najmanjši v najkrajšem stebru. Vendar je potrebno pripomniti, da so ti zasuki majhni, razlike 
med posameznimi stebri pa zanemarljive. Enako velja tudi za zasuke, ki ustrezajo meji tečenja upogibne 
armature.  
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Na mejni zasuk zelo pomembno vpliva tudi ocenjena dolžina plastičnega členka (glej preglednico 6.8). 
Ta je najmanjša v najkrajšem stebru. Zato je tudi mejni zasuk (deformacijska kapaciteta) v tem stebru 
najmanjši. Pri tem je potrebno pripomniti, da so mejne ukrivljenosti v vseh stebrih podobne (glej 
preglednico 6.6). Mejni zasuk je v najkrajšem stebru približno 1,5-krat manjši kot v ostalih stebrih, kar 
je tudi približno razmerje med dolžinami plastičnih členkov najkrajšega in ostalih stebrov.  
Preglednica 6.8: Dolžina plastičnega členka. 
Table 6.8: Length of plastic hinge. 
Št. stebra 1 2 3 4 5 
𝑳𝒑 [𝒎] 1,46 1,61 1,67 1,61 1,01 
 
6.1.7 Model viadukta z več prostostnimi stopnjami in model mase konstrukcije 
Model viadukta z več prostostnimi stopnjami MDOF (angl. Multi-Degree-Of-Freedom) je prikazan na 
sliki 6.8. Pri modeliranju viadukta smo predpostavili, da bo odziv prekladne konstrukcije elastičen (tako 
kot zahteva standard Evrokod 8/2). Zato smo preklado modelirali z elastičnimi grednimi elementi. 
Preklado smo nad oporniki v prečni smeri podprli z drsnimi podporami.  
Stebre smo modelirali z Gibersonovim modelom z nelinearnimi vzmetmi v vozliščih elementov. Za vsak 
steber smo uporabili en element. Histrerezni odziv nelinearnih vzmeti smo modelirali s Takedovimi 
histereznimi pravili. Ovojnice histerez smo določili z ustreznimi zvezami med upogibnimi momenti in 
zasuki stebrov (glej predhodna poglavja). Stebri so s prekladno konstrukcijo povezani členkasto.  
 
Slika 6.8: Ravninski model viadukta z več prostostnimi stopnjami. 
Figure 6.8: 2D MDOF model of the viaduct. 
Maso viadukta smo modelirali s točkovnimi masami, ki so bile podane v 61-ih vozliščih. Mase v 
posameznih vozliščih in koordinate teh vozlišč so povzete v preglednici 6.9. Polovica mase stebrov je 










102                       Janevski, A. 2019. Potresni odziv armiranobetonskih mostov s pomanjkljivo prečno armaturo stebrov. 
Mag. delo. Ljubljana, UL FGG, Magistrski študijski program druge stopnje Gradbeništvo, Gradbene konstrukcije. 
 
 
Preglednica 6.9: Koordinate vozlišč in pripadajoče mase. 
Table 6.9: Nodes’ coordinates and corresponding masses. 
Vozlišče Koordinata-x [m] Masa [kN] 31 90 9,3 
1 0 3,8 32 93,2 9,3 
2 2,6 7,6 33 96,4 9,3 
3 5,2 7,6 34 99,6 9,3 
4 7,8 7,6 35 102,8 9,3 
5 10,4 7,6 36 106 9,3 
6 13 7,6 37 109,2 9,3 
7 15,6 7,6 38 112,4 9,3 
8 18,2 7,6 39 115,6 9,3 
9 20,8 7,6 40 118,8 9,3 
10 23,4 7,6 41 122 9,3 
11 26 8,4 42 125,2 9,3 
12 29,2 9,3 43 128,4 9,3 
13 32,4 9,3 44 131,6 9,3 
14 35,6 9,3 45 134,8 9,3 
15 38,8 9,3 46 138 9,3 
16 42 9,3 47 141,2 9,3 
17 45,2 9,3 48 144,4 9,3 
18 48,4 9,3 49 147,6 9,3 
19 51,6 9,3 50 150,8 9,3 
20 54,8 9,3 51 154 8,4 
21 58 9,3 52 156,6 7,6 
22 61,2 9,3 53 159,2 7,6 
23 64,4 9,3 54 161,8 7,6 
24 67,6 9,3 55 164,4 7,6 
25 70,8 9,3 56 167 7,6 
26 74 9,3 57 169,6 7,6 
27 77,2 9,3 58 172,2 7,6 
28 80,4 9,3 59 174,8 7,6 
29 83,6 9,3 60 177,4 7,6 
30 86,8 9,3 61 180 3,8 
  
6.1.8 Neelastična statična analiza – potisna analiza 
Model z več prostostnimi stopnjami smo obremenili z inercialnimi silami v vozliščih preklade. Sile smo 
porazdelili parabolično vzdolž prekladne konstrukcije (glej sliko 6.9), pri čemer je bila največja sila na 
sredini konstrukcije, nad oporniki pa je znašala 0. S tem smo upoštevali, da je razpored sil približno 
proporcionalen prvi, najbolj pomembni, nihajni obliki.  
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Slika 6.9: Parabolični razpored inercialnih sil v potisni analizi. 
Figure 6.9: Parabolic distribution of inertial forces in the pushover analysis. 
V nadaljevanju je bila izvedena potisna analiza v prečni smeri.  
Pri potisni analizi smo pomik spremljali na sredini preklade (vozlišče 31). Intenziteto sil smo postopoma 
povečevali in pri tem spremljali kakšna je vrednost pomika na sredini prekladne konstrukcije. Določili 
smo zvezo med vsoto vseh sil v podpornih elementih in pomikom sredine prekladne konstrukcije, ki je 
prikazana na sliki 6.10.  
S povečevanjem sil se je togost konstrukcije postopoma zmanjševala. Prvi padec togosti se pojavi ob 
nastanku prvih razpok (točka, kjer se spremeni naklon potisne krivulje). Naslednji padec se zgodi v 
trenutku, ko se armatura v stebrih 3, 5 in 2 plastificira. Do istega fenomena kmalu pride tudi v stebrih 4 
in 1, kar nakazuje dodaten padec togosti. Prva porušitev nastopi v stebru 5, ki velja za najkrajšega       
(glej oznako Porušitev S5 na sliki 6.10). Temu sledi porušitev stebrov 3, 4 in 2. Zadnji se poruši steber 
v osi 1. 
 
Slika 6.10: Potisna krivulja. 
Figure 6.10: Pushover curve. 
Potisno krivuljo smo nato idealizirali. Bilinearna idealizacija je prikazana na sliki 6.11. 
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Slika 6.11: Idealizacija potisne krivulje. 
Figure 6.11: Idealization of pushover curve. 
Karakteristične točke bilinearne ovojnice prikazuje preglednica 6.10. 
Preglednica 6.10: Bilinearna idealizacija potisne krivulje. 




𝑫𝒚 [𝒎] 0,0520 
𝑫𝒖 [𝒎] 0,211 
Legenda: 𝐹𝑦 – sila na meji tečenja MDOF modela, 𝐹𝑢 – sila modela MDOF, 
pri kateri se poruši steber 5, 𝐷𝑦  – pomik na meji tečenja modela MDOF in 
𝐷𝑢 – pomik modela MDOF, pri katerem se poruši steber 5. 
6.1.9 Krivulja kapacitete in ekvivalenten sistem z eno prostostno stopnjo – SDOF model 
Ker so potresne zahteve pri metodi N2 določene z uporabo spektrov odziva, smo določili ekvivalenten 
sistem z eno prostostno stopnjo SDOF (angl. Single-Degree-Of-Freedom). Sile in pomike v potisni 
krivulji smo delili s faktorjem pretvorbe 𝛤, ki je odvisen od razporeditve mas ter predpostavljeno nihajno 
obliko (glej enačbo 3.7).  







= 1,25  
Pri tem smo upoštevali, da znaša masa ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo (glej enačbo 
3.8): 
𝑚∗ = 3419 𝑡  
Na ta način smo določili krivuljo kapacitete (angl. capacity curve). 
Janevski, A. 2019. Potresni odziv armiranobetonskih mostov s pomanjkljivo prečno armaturo stebrov. 105 
Mag. delo. Ljubljana, UL FGG, Magistrski študijski program druge stopnje Gradbeništvo, Gradbene konstrukcije. 
 
Slika 6.12: Krivulja kapacitete. 
Figure 6.12: Capacity curve. 










= 0,0416 𝑚 










= 0,168 𝑚 








= 549270 𝑘𝑁/𝑚 




= 0,50 𝑠 
6.1.10 Pospešek temeljnih tal, pri katerem se poruši steber 5  
Zanimalo nas je, pri kakšnem pospešku temeljnih tal bi se konstrukcija porušila. Pri tem smo za 
porušitev konstrukcije upoštevali stanje, ko se poruši prvi steber (steber 5). 
Potresne zahteve smo definirali z nelinearnimi spektri, ki smo jih določili na podlagi elastičnega spektra 
pospeškov, ki je določen v standardu Evrokod 8/1 za tla tipa C (glej sliko 6.13). 
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Tej duktilnosti ustreza faktor redukcije sil: 
𝑅𝜇 = (𝜇 − 1)
𝑇∗
𝑇𝑐
+ 1 = (4,05 − 1)
0,5
0,6
+ 1 = 3,52 








= 0,681 𝑔 
Ustrezen pospešek v elastičnem spektru pospeškov znaša:  
𝑆𝑎𝑒 = 𝑆𝑎𝑦𝑅𝜇 = 0,681 ∙ 3,52 = 2,40 𝑔 
Temu pospešku ustreza pospešek temeljnih tal: 
𝑎𝑔 =
𝑆𝑎𝑒
𝑆 ∙ 𝜂 ∙ 2,5
=
2,40
1,15 ∙ 1,0 ∙ 2,5
= 0,83 𝑔 
 
Slika 6.13: Eurocodov elastični spekter pospeškov. 
Figure 6.13: Eurocode elastic acceleration spectrum. 
 Poenostavljena nelinearna analiza viadukta s standardno prečno armaturo stebrov 
Da bi ugotovili vpliv pomanjkljive prečne armature na globalni potresni odziv konstrukcije, smo naredili 
tudi poenostavljeno nelinearno potresno analizo viadukta s standardno prečno armaturo stebrov. Prečno 
armaturo v stebrih smo določili tako, da smo upoštevali vse zahteve standarda Evrokod 8/2. Prečni 
prerez s popravljeno prečno armaturo je prikazan na sliki 6.4b. 
Ponovili smo vse korake analize, ki so prikazani v poglavjih 6.1.2 do 6.1.10. Rezultati te analize so 
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a) Materialni parametri neobjetega betona 
Materialne parametre za neobjeti beton smo določili v skladu s standardom Evrokod 2/1. Podatki so 
zbrani v preglednici 6.11. 
Preglednica 6.11: Materialni parametri neobjetega betona. 
Table 6.11: Material characteristics of unconfined concrete. 
Oznaka Opis Vrednost 
𝒇𝒄𝒌 Karakteristična tlačna trdnost [MPa] 25 
𝒇𝒄𝒎 Srednja vrednost tlačne trdnosti [MPa] 33 
𝜺𝒄𝟏 Deformacija pri največji napetosti 0,0021 
𝑬𝒄 Modul elastičnosti [GPa] 31 
𝜺𝒄𝒖 Mejna deformacija  0,0035 
 
b) Materialni parametri objetega betona 
Lastnosti objetega betona smo določili z modelom Mander idr. (1988), ki je vključen v standard EC8/2. 
Najprej smo določili učinkovitost objetja 𝑘𝑒 in nato ustrezne stranske napetosti 𝑓𝑙𝑦 in 𝑓𝑙𝑦, ki jih lahko 
objeto jedro s prečno armaturo prenese. Potem smo določili efektivno tlačno trdnost objetega betona 𝑓𝑐𝑐. 
Na koncu smo izračunali značilni deformaciji 𝑐𝑐 in 𝑐𝑢. Rezultate prikazujemo v nadaljevanju.  
Pri izračunu učinkovitosti objetja smo upoštevali osne razdalje med ustrezno podprtimi vzdolžnimi 
palicami ter medosne razdalje stremen (𝑏0, ℎ0 in 𝑏𝑖, 𝑠). Učinkovitost objetja je bila ocenjena le za 
pasnico I-stebra (za stojino smo predpostavili enake materialne lastnosti objetega betona). Prečni prerez 
stebra, kjer so prikazani parametri, ki smo jih upoštevali v računu učinkovitosti objetja, so prikazani na 
sliki 6.14 
 
Slika 6.14: Razdalje, upoštevane pri računu učinkovitosti objetja. 
Figure 6.14: Distance, used to define the effectiveness of the confinement. 
Učinkovitost objetja je določena v skladu z izrazom (3.32): 









) = 0,791  
Efektivne napetosti za obe prečni smeri y in z izračunamo z enačbama (3.24) in (3.25): 
𝑓𝑙𝑦 = 0,791 ∙ 0,00789 ∙ 460 = 2,87 𝑀𝑃𝑎 
𝑓𝑙𝑧 = 0,791 ∙ 0,00370 ∙ 460 = 1,35 𝑀𝑃𝑎 
Efektivne stranske napetost zaradi objetja smo določili kot (Enačba 3.28): 
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𝑓𝑙 = √2,87 ∙ 1,35 = 1,97 𝑀𝑃𝑎 
Tlačna trdnost objetega betona (Enačba 3.35) znaša: 
𝑓𝑐𝑐 = 33(2,254√1 + 7,94 ∙
1,97
33000
− 2 ∙ 1,97/33 − 1,254) = 45,0 𝑀𝑃𝑎 
Deformacija pri doseženi tlačni trdnosti objetega betona (Enačba 3.46): 
𝑐𝑐 = 0,002(1 + 5(45,0/33 − 1)) = 0,00562 
Mejna deformacija objetega betona (Enačba 3.52): 
𝑐𝑢 = 0,004 + 1,4 ∙ 0,0116 ∙ 0,05 ∙ 460/45,0 = 0,0123 
Materialni parametri objetega betona so zbrani v preglednici 6.12 
Preglednica 6.12: Materialni parametri objetega betona. 
Table 6.12: Material characteristics of confined concrete. 
Oznaka Opis Vrednost 
𝒌𝒆 Koeficient učinkovitosti objetja 0,791 
𝒇𝒍𝒚 Efektivna bočna napetost v prečni smeri y [MPa] 2,87 
𝒇𝒍𝒛 Efektivna bočna napetost v prečni smeri z [MPa] 1,35 
𝒇𝒍 Efektivna bočna napetost zaradi objetja [MPa] 1,97 
𝒇𝒄𝒄 Tlačna trdnost objetega betona [MPa] 45,0 
 𝜺𝒄𝒄  Deformacija pri doseženi tlačni trdnosti 𝑓𝑐𝑐  0,00562 
𝜺𝒄𝒖 Mejna deformacija objetega betona  0,0123 
 
c) Materialni parametri jekla za armiranje 
Spodnja preglednica vsebuje materialne lastnosti jekla za armiranje B400 
Preglednica 6.13: Materialni parametri jekla za armiranje. 
Table 6.13: Material characteristic of reinforcing steel. 
Oznaka Opis Vrednost 
𝒇𝒔𝒚 Karakteristična meja plastičnosti [MPa] 400 
𝒇𝒔𝒖 Karakteristična natezna trdnost [MPa] 500 
𝜺𝒔𝒚 Deformacija na meji plastičnosti 0,0025 
𝑬𝒔 Modul elastičnosti [GPa] 200 
𝜺𝒔𝒖 Mejna deformacija  0,05 
 
Srednja vrednost za mejo tečenja in natezna trdnost jekla sta bili povečani za faktor 1,15. 
d) Zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi 
Zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi smo določili s programom OpenSees. Pri tem smo 
upoštevali osne sile, ki so prikazane v preglednici 6.5, lastnosti materialov in materialne modele, ki so 
prikazani v predhodnih podpoglavjih. 
Na sliki 6.15 so prikazane zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi v vseh petih stebrih, v 
prečni smeri (močna os stebrov) viadukta. 
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Slika 6.15: Zveza med momentom in ukrivljenostjo stebrov okrog močne osi.  
Figure 6.15: Moment-curvature envelope of piers around strong axis. 
Zvezo, prikazano na sliki 6.15, smo idealizirali. Vrednosti upogibnih momentov in pripadajočih 
ukrivljenosti na meji tečenja ter mejne vrednosti upogibnih momentov in mejnih ukrivljenosti so povzete 
v preglednici 6.14. 
Preglednica 6.14: Značilne vrednosti upogibnih momentov in ukrivljenosti. 
Table 6.14: Characteristic values of bending moments and curvatures. 
Št. stebra 1 2 3 4 5 
𝑴𝒚 [𝒌𝑵𝒎] 75380 77270 77340 77270 74871 
𝑴𝒖[𝒌𝑵𝒎] 86980 88850 88910 88850 86480 
𝝓𝒚[𝟏/𝒎] 0,000735 0,000735 0,000735 0,000735 0,000735 
𝝓𝒖[𝟏/𝒎] 0,0114 0,0114 0,0114 0,0114 0,0114 
Legenda: 𝑀𝑦 – upogibni moment na meji tečenja, 𝑀𝑢 – mejni upogibni moment, 𝜙𝑐𝑟 – 
ukrivljenost ob nastanku prvih razpok, 𝜙𝑦 – ukrivljenost na meji tečenja in 𝜙𝑢 – mejna 
ukrivljenost. 
e) Zveze med upogibnimi momenti in zasuki stebrov 
Zveze med upogibnimi momenti in zasuki stebrov smo idealizirali s trilinearnimi zvezami, ki so 
prikazane na sliki 6.14. Rotacijske kapacitete stebrov smo ocenili s postopkom Evrokod 8/2 (glej 
poglavje 3.4.1). Vrednosti upogibnih momentov in zasukov, ki ustrezajo značilnim točkam trilinearne 
ovojnice (pri prvih razpokah, pri tečenju upogibne armature, v mejnem stanju) so povzete v preglednici 
6.15. 
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Slika 6.16: Zveza med upogibnimi momenti in zasuki stebrov. 
Figure 6.16: Moment-rotation relationship in piers. 
Preglednica 6.15: Ovojnice za Takedov histerezni model. 
Table 6.15: Takeda hysteric model envelopes. 
Št. stebra 1 2 3 4 5 
𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 28040 29310 29350 29310 27700 
𝑴𝒚[𝒌𝑵𝒎] 75380 77270 77340 77270 74871 
𝑴𝒖[𝒌𝑵/𝒎] 86980 88850 88910 88850 86480 
𝜽𝒄𝒓  0,000255 0,000298 0,000311 0,000298 0,000163 
𝜽𝒚 0,00311 0,00348 0,00363 0,00348 0,00201 
𝜽𝒖 0,0178 0,0197 0,0205 0,0197 0,0121 
Legenda: 𝑀𝑐𝑟  – upogibni moment ob nastanku prvih razpok, 𝑀𝑦 – upogibni moment na 
meji tečenja, 𝑀𝑢 – mejni upogibni moment, 𝜃𝑐𝑟  – zasuk ob nastanku prvih razpok, 𝜃𝑦 – 
zasuk na meji tečenja in 𝜃𝑢 – mejni zasuk. 
Na podlagi rezultatov, prikazanih v preglednici 6.15, vidimo da so v vseh stebrih upogibni momenti ob 
pojavu prvih razpok enaki. To ne preseneča, saj so prečni prerezi in materialne lastnosti vseh stebrov 
enake, vrednosti osnih sil pa zelo podobne. Glede na to, da je tudi ukrivljenost ob pojavu prvih razpok 
v vseh stebrih enaka, je pripadajoči zasuk sorazmeren višini stebrov. Zato je zasuk ob pojavu prvih 
razpok najmanjši v najkrajšem stebru. Vendar je potrebno pripomniti, da so ti zasuki majhni, razlike 
med posameznimi stebri pa zanemarljive. Enako velja tudi za zasuke, ki ustrezajo meji tečenja upogibne 
armature.  
Na mejni zasuk zelo pomembno vpliva tudi ocenjena dolžina plastičnega členka (glej preglednico 6.8). 
Ta je najmanjša v najkrajšem stebru. Zato je tudi mejni zasuk (deformacijska kapaciteta) v tem stebru 
najmanjši. Pri tem je potrebno pripomniti, da so mejne ukrivljenosti v vseh stebrih podobne (glej 
preglednico 6.14). Mejni zasuk je v najkrajšem stebru približno 1,5-krat manjši kot v ostalih stebrih, kar 
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f) Definicija nelinearnega modela MDOF  
Pri analizi smo uporabili ravninski model MDOF (Multi-degree-of-freedom), ki je bil opisan v poglavju 
6.1.7 (Slika 6.8). Stebre smo modelirali z Gibersonovim modelom z nelinearnimi vzmetmi v vozliščih 
elementov. Histerezni odziv nelinearnih vzmeti smo modelirali s Takedovimi histereznimi pravili.  
g) Neelastična statična analiza – potisna analiza 
V nadaljevanju je bila izvedena potisna analiza v prečni smeri.  
Intenziteto sil smo postopoma povečevali in pri tem spremljali, kakšna je vrednost pomika na sredini 
prekladne konstrukcije. Določili smo zvezo med vsoto vseh sil v podpornih elementih in pomikom 
sredine prekladne konstrukcije, ki je prikazana na sliki 6.17.  
S povečevanjem sil se je togost konstrukcije postopoma zmanjševala. Prvi padec togosti se pojavi ob 
nastanku prvih razpok (točka, kjer se spremeni naklon potisne krivulje). Naslednji padec se zgodi v 
trenutku, ko se armatura v stebrih 3, 5 in 2 plastificira. Do istega fenomena kmalu pride tudi v stebrih 4 
in 1, kar nakazuje dodaten padec togosti. Prva porušitev nastopi v stebru 5, ki velja za najkrajšega       
(glej oznako Porušitev S5 na sliki 6.17). Temu sledi porušitev stebrov 3, 4 in 2. Zadnji se poruši steber 
v osi 1. 
 
Slika 6.17: Potisna krivulja. 
Figure 6.17: Pushover curve. 
Potisno krivuljo smo nato idealizirali. Bilinearna idealizacija je prikazana na sliki 6.18.  
 
Slika 6.18: Idealizacija potisne krivulje. 
Figure 6.18: Idealization of pushover curve 
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Značilne točke bilinearne ovojnice prikazuje preglednica 6.16. 
Preglednica 6.16: Bilinearna idealizacija potisne krivulje. 




𝑫𝒚 [𝒎] 0,0535 
𝑫𝒖 [𝒎] 0,252 
Legenda: 𝐹𝑦 – sila na meji tečenja MDOF modela, 𝐹𝑢 – sila modela MDOF, 
pri kateri se poruši steber 5, 𝐷𝑦  – pomik na meji tečenja modela MDOF in 
𝐷𝑢 – pomik modela MDOF, pri kateri se poruši steber 5. 
h) Definicija ekvivalentnega modela SDOF in krivulja kapacitete 
Ker so potresne zahteve v metodi N2 določene z uporabo spektrov odziva, smo določili ekvivalenten 
sistem z eno prostostno stopnjo SDOF (angl. Single-Degree-Of-Freedom). Sile in pomike v potisni 
krivulji smo delili s faktorjem pretvorbe 𝛤, ki je odvisen od razporeditve mas ter predpostavljeno nihajno 
obliko (glej enačbo 3.7).  







= 1,25  
Pri tem smo upoštevali, da znaša masa ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo (glej enačbo 
3.8): 
𝑚∗ = 3419 𝑡  
Na ta način smo določili krivuljo kapacitete (angl. capacity curve). 
 
Slika 6.19: Krivulja kapacitete. 
Figure 6.19: Capacity curve. 





= 23360 𝑘𝑁 
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= 0,0428 𝑚 










= 0,201 𝑚 








= 545690 𝑘𝑁/𝑚 




= 0,50 𝑠 
i) Pospešek temeljnih tal, pri katerem se poruši steber 5 
Zanimalo nas je, pri kakšnem pospešku temeljnih tal bi se konstrukcija porušila. Pri tem smo za 
porušitev konstrukcije upoštevali stanje, ko se poruši prvi steber (steber 5). 
Potresne zahteve smo definirali z nelinearnimi spektri, ki smo jih določili na podlagi elastičnega spektra 
pospeškov, ki je določen v standardu Evrokod 8/1 za tla tipa C (glej sliko 6.13). 









Tej duktilnosti ustreza faktor redukcije sil: 
𝑅𝜇 = (𝜇 − 1)
𝑇∗
𝑇𝑐
+ 1 = (4,70 − 1)
0,5
0,6
+ 1 = 4,07 








= 0,70 𝑔 
Ustrezen pospešek v elastičnem spektru pospeškov znaša:  
𝑆𝑎𝑒 = 𝑆𝑎𝑦𝑅𝜇 = 0,70 ∙ 4,07 = 2,83 𝑔 
Temu pospešku ustreza pospešek temeljnih tal: 
𝑎𝑔 =
𝑆𝑎𝑒
𝑆 ∙ 𝜂 ∙ 2,5
=
2,83
1,15 ∙ 1,0 ∙ 2,5
= 0,99 𝑔 
 Primerjava odziva obravnavanega viadukta z nestandardno in standardno prečno 
armaturo stebrov 
V tem poglavju smo analizirali vpliv nestandardne prečne armature na kapaciteto stebrov in na potresni 
odziv obravnavanega viadukta, in sicer tako, da smo rezultate analiz z nestandardno armaturo primerjali 
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z rezultati analize stebrov in viadukta s standardno armaturo. Analizirali smo vpliv nestandardne 
armature na učinkovitost objetja prerezov, na deformacijsko kapaciteto značilnih prerezov in na 
deformacijsko kapaciteto stebrov in celotnega viadukta. 
a) Vpliv nadstandardne armature na učinkovitost objetja prereza 
V primeru nestandardne armature se v obravnavanem primeru učinkovitost objetja bistveno zmanjša. 
To je razvidno iz preglednice 6.17, kjer so prikazani značilni parametri, ki določajo zvezo med 
deformacijami in napetostmi objetega betona.  
Koeficient učinkovitosti objetja je v primeru nestandardne armature približno 30 % manjši od tistega 
pri standardni armaturi. Še zlasti je velika razlika med efektivnimi stranskimi napetostmi, ki jih lahko 
prerez prenese pri različni količini in detajlih prečne armature. V primeru nestandardne prečne armature 
so te napetosti približno trikrat manjše v smeri močne osi (prečna smer viadukta) in petkrat manjše v 
smeri šibke osi (vzdolžna smer viadukta) prečnega prereza. Razlog za tako veliko razliko je predvsem 
ta, da je količina standardne prečne armature bistveno večja (glej poglavja 6.1.3 in 6.2b). Tako so tudi 
skupne vrednosti efektivnih stranskih napetosti, ki jih lahko prerez prenese, ko je objet s standardno 
prečno armaturo, približno štirikrat večje. 
Razlika v efektivnih stranskih napetostih ima razmeroma majhen vpliv na nosilnost objetega betona. Ta 
je v prerezu s standardno prečno armaturo približno 20 % večja. Vpliv razlike v efektivnih stranskih 
napetostih v obravnavanem primeru mnogo bolj vpliva na razliko v deformacijski kapaciteti. 
Maksimalna tlačna deformacija se pri standardni armaturi poveča za 50 %. 
Preglednica 6.17: Primerjava učinkovitosti objetja v primeru nestandardne in standardne prečne armature. 









𝒌𝒆 0,609 0,791 1,30 
𝒇𝒍𝒚 0,553 2,87 5,20 
𝒇𝒍𝒛 0,519 1,35 2,60 
𝒇𝒍 0,536 1,97 3,70 
𝒇𝒄𝒄 36,6 45,0 1,20 
𝜺𝒄𝒄 0,00308 0,00562 1,80 
𝜺𝒄𝒖 0,00737 0,0123 1,70 
Legenda: 𝑘𝑒 – učinkovitost objetja, 𝑓𝑙𝑦 – efektivna napetost zaradi objetja v y smeri, 𝑓𝑙𝑧 – 
efektivna napetost zaradi objetja v smeri z, 𝑓𝑙 – efektivna napetost zaradi objetja, 𝑓𝑐𝑐 – tlačna 
trdnost objetega betona, 𝑐𝑐 – deformacija pri doseženi maksimalni tlačni trdnosti objetega 
betona in 𝑐𝑢 – mejna deformacija objetega betona. 
b) Primerjava zvez med upogibnimi momenti in zasuki stebrov  
Vrednosti upogibnih momentov in zasukov stebrov, ki ustrezajo značilnim točkam ovojnice zveze med 
upogibnimi momenti in zasuki, so za primer nestandardne in standardne prečne armature vseh petih 
stebrov povzete v preglednici 6.18. 
V obravnavanem primeru nestandardna prečna armatura pričakovano nima zelo pomembnega vpliva na 
upogibno nosilnost stebra. Bistveno ne vpliva niti na upogibne momente in ustrezne zasuke ob razvoju 
prvih razpok in na meji tečenja vzdolžne armature. Ima pa bolj pomemben vpliv na deformacijsko 
kapaciteto stebrov, ki se v vseh stebrih zmanjša za približno 20 %. 
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Preglednica 6.18: Primerjava zvez med momentom in zasukom v primeru standardnih in nestandardnih 
konstrukcijskih detajlov. 
Table 6.18: Comparison of the moment-rotation envelope in case of standard and substandard detailing. 

























𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 28040 29310 29350 29310 27700 
𝑴𝒚[𝒌𝑵𝒎] 73890 75820 75880 75820 73380 
𝑴𝒖[𝒌𝑵/𝒎] 84340 86160 86220 86160 83860 
𝜽𝒄𝒓 0,000255 0,000298 0,000311 0,000298 0,000163 
𝜽𝒚 0,00301 0,00337 0,00351 0,00337 0,00194 
























𝑴𝒄𝒓 [𝒌𝑵𝒎] 28040 29310 29350 29310 27700 
𝑴𝒚[𝒌𝑵𝒎] 75380 77270 77340 77270 74871 
𝑴𝒖[𝒌𝑵/𝒎] 86980 88850 88910 88850 86480 
𝜽𝒄𝒓 0,000255 0,000298 0,000311 0,000298 0,000163 
𝜽𝒚 0,00311 0,00348 0,00363 0,00348 0,00201 
𝜽𝒖 0,0178 0,0197 0,0205 0,0197 0,0121 
Legenda: 𝑀𝑐𝑟  – upogibni moment ob nastanku prvih razpok, 𝑀𝑦 – upogibni moment na 
meji tečenja, 𝑀𝑢 – mejni upogibni moment, 𝜃𝑐𝑟  – zasuk ob nastanku prvih razpok, 𝜃𝑦 – 
zasuk na meji tečenja in 𝜃𝑢 – mejni zasuk. 
c) Primerjava deformacijske kapacitete konstrukcije 
Analizirali smo tudi vpliv nestandardne prečne armature na deformacijsko kapaciteto celotnega viadukta 
v njegovi prečni smeri. V ta namen smo primerjali potisni krivulji, ki smo jih za primer viadukta s 
standardno in nestandardno armaturo določili pri poenostavljeni nelinearni potresni analizi. Obe krivulji 
sta prikazani na sliki 6.20. Vrednosti sil in pomikov, ki ustrezajo meji tečenja in mejnem stanju v krivulji 
kapacitete ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo, so povzete v preglednici 6.19. Prikazana sta 
tudi togost in nihajni čas tega sistema. 
Iz slike 6.20 in preglednice 6.19 lahko ugotovimo, da nestandardna prečna armatura stebrov pomembno 
vpliva le na deformacijsko kapaciteto viadukta, ki se zmanjša za približno 20 %. Na ostale prikazane 
količine ta armatura v obravnavanem primeru nima bistvenega pomena. 
 
Slika 6.20: Primerjava potisnih krivulj v primeru standardne in nestandardne prečne armature stebrov. 
Figure 6.20: Comparison of pushover curves corresponding to viaducts with standard and substandard lateral 
reinforcement in columns. 
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Preglednica 6.19: Primerjava značilnih parametrov ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo v primeru 
standardne in nestandardne prečne armature. 
Table 6.19: Comparison of the characteristic properties of equivalent SDOF model of viaduct with standard and 
substandard lateral reinforcement. 
Konstrukcijski detajli Nestandardni  Standardni 
𝑭𝒚
∗ [𝒌𝑵] 22850 23360 
𝑫𝒚
∗ [𝒎] 0,0416 0,0428 
𝑭𝒖
∗ [𝒌𝑵] 31140 33290 
𝑫𝒖
∗ [𝒎] 0,168 0,201 
𝒌∗ [𝒌𝑵/𝒎] 549270 545690 
𝑻∗ [𝒔] 0,50 0,50 
Legenda: 𝐹𝑦 – sila na meji tečenja ideliziranega modela SDOF, 𝐷𝑦  – pomik 
na meji tečenja idealiziranega modela SDOF, 𝐹𝑢 – sila idealiziranega 
modela SDOF, pri kateri se poruši steber 5, 𝐷𝑢 – pomik idealiziranega 
modela SDOF, pri kateri se poruši steber 5, 𝑘∗ – togost idealiziranega 
modela SDOF in 𝑇∗ – nihajni čas idealiziranega modela SDOF. 
 Pomembnejše ugotovitve 
V drugem sklopu naloge smo obravnavali vpliv pomanjkljive prečne armature stebrov na potresni odziv 
tipičnega viadukta. Analizirali smo viadukt dolžine 180 m, kjer je prekladna konstrukcija podprta s 
petimi stebri višin med 8 in 14 m in z dvema krajnima opornikoma. Prerez in armatura vseh stebrov sta 
bila enaka. V enem primeru smo upoštevali pomanjkljivo prečno armaturo stebrov, ki je sicer 
zagotavljala zadostno strižno nosilnost, a ni izpolnjevala vseh zahtev standarda Evrkod 8/2 glede objetja 
betonskega jedra in preprečitve uklona vzdolžne armature. V drugem primeru smo upoštevali prečno 
armaturo, ki je izpolnjevala vse zahteve tega standarda.  
Potresni odziv obeh viaduktov smo ocenili s pomočjo poenostavljene potresne analize. Uporabili smo 
metodo N2, ki je vključena v standard Evrokod 8. V analizi smo uporabili standardni Gibersonov model 
z nelinearnimi vzmetmi v vozliščih elementov, s katerimi smo modelirali stebre. Nelinearni odziv 
vzmeti smo določili s Takedovimi histereznimi pravili. Značilne točke v ovojnicah histerez smo določili 
s postopkom, ki je določen v standardu Evrokod 8/2. V analizi smo predpostavili, da bo odziv prekladne 
konstrukcije elastičen (tako kot zahteva standarda Evrokod 8/2). Analizo smo naredili s programom 
OpenSees. 
Ugotovili smo, da prečna armatura v obravnavanem primeru bistveno vpliva le na deformacijsko 
kapaciteto objetega betona in posledično na deformacijsko kapaciteto stebrov in viadukta. Prečna 
armatura v obravnavanem primeru ni imela bistvenega vpliva na upogibno nosilnost stebrov ter na 
deformacije ob nastanku prvih razpok in na meji tečenja vzdolžne armature. 
Ugotovili smo, da nestandardna prečna armatura v stebrih zmanjša učinkovitost objetja stebrov. V 
primerjavi s standardno prečno armaturo, se koeficient učinkovitosti v obravnavanem primeru zmanjša 
za približno 30 %. Zaradi bistveno večje količine standardne prečne armature, so bile stranske efektivne 
napetosti, ki jih prerez stebrov lahko prenese, približno trikrat večje, kot tiste pri nestandardni prečni 
armaturi. Največja tlačna deformacija v objetem betonu je bila pri standardni prečni armaturi večja za 
približno 50 %.  
Približno za 20 % je bila večja maksimalna ukrivljenost, ki jo lahko značilen prerez prenese v primeru 
standardne prečne armature. Deformacijska kapaciteta stebra (mejni povprečni zasuk stebra) se je v 
primeru standardne armature povečala tudi za 20 %.  
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Pomanjkljiva prečna armatura je ravno tako imela pomemben vpliv le na deformacijsko kapaciteto 
viadukta. Glede na to, da ni bistveno vplivala na upogibno nosilnost stebrov, ni imela pomembnejšega 
vpliva na nosilnost celotne konstrukcije. Deformacijska kapaciteta viadukta, ki smo jo definirali kot 
maksimalni pomik, pri katerem se poruši prvi steber, je bila v primeru standardne prečne armature večja 
za približno 20 %. 
Poleg deformacijske kapacitete obeh viaduktov smo primerjali tudi osnovne značilnosti odziva 
ustreznega ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo. Ugotovili smo, da se v obravnavanem 
primeru nihajni čas in nosilnost tega sistema bistveno ne razlikujeta, če so stebri armirani s standardno 
ali nestandardno armaturo. To ne preseneča, saj je obravnavani viadukt precej regularna konstrukcija, 
že prej pa smo ugotovili, da prečna armatura ni imela bistvenega vpliva na odziv stebrov pred tečenjem 
vzdolžne armature in na upogibno nosilnost stebrov. Ugotovili pa smo, da se maksimalni pomik, ki ga 
lahko prenese sistem z eno prostostno stopnjo, posledično pa tudi viadukt, v primeru nestandardne 
prečne armature zmanjša za 20 %, maksimalni pospešek temeljnih tal, pri katerem se doseže ta pomik 
pa tudi za 20 %. 
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 ZAKLJUČKI IN KONČNE UGOTOVITVE 
 
V nalogi smo preučevali potresni odziv armiranobetonskih mostov s prečno armaturo stebrov, ki je 
zagotavljala potrebno strižno nosilnost, a ni izpolnjevala vseh zahtev standarda Evrokod 8/2, s katerimi 
zagotovimo zadostno objetje stebrov in preprečimo uklon vzdolžne armature. 
Nalogo smo razdelili na dva sklopa: 1) v prvem delu smo analizirali vpliv pomanjkljive prečne armature 
na ciklični odziv stebrov, ki so bili eksperimentalno preizkušeni v okviru doktorske naloge Anžlina 
(2017), 2) v drugem delu naloge smo analizirali vpliv pomanjkljive prečne armature na odziv značilnega 
viadukta. Vse analize v prvem sklopu naloge smo naredili, ne da bi poznali rezultate eksperimentov. 
V nadaljevanju podajamo zaključke obeh delov naloge. Ti so bili povzeti na koncu petega in šestega 
poglavja, vendar jih zaradi preglednosti podajamo še enkrat. 
 Zaključki prvega dela naloge 
Za oceno potresnega odziva konstrukcij potrebujemo zanesljive numerične modele, ki omogočajo 
sprejemljivo natančnost, a so obenem tudi dovolj enostavni in obvladljivi, tako da omogočajo analizo v 
sprejemljivih časovnih okvirih. V tem poglavju smo preučili učinkovitost standardnega Gibersonovega 
grednega elementa z nelinearnimi vzmetmi v vozliščih elementa, za katere smo nelinearni odziv opisali 
s Takedovimi histereznimi pravili. S tem elementom smo modelirali šest stebrov, ki so bili ciklično 
preizkušeni v okviru doktorske disertacije Anžlina (2017). Analizo smo naredili, ne bi poznali rezultate 
teh eksperimentov. 
V prvem koraku smo ovrednotili materialne parametre za neobjeti in objeti beton. Pri tem smo upoštevali 
postopek, ki je vključeni v standard Evrokod 8/2 in dva postopka, ki sta vključena v standard Evrokod 
8/3. Te postopke smo opisali v tretjem poglavju. 
Z vsemi uporabljenimi postopki smo za večino parametrov dobili podobne vrednosti. Pomembno pa so 
se razlikovale ocenjene vrednosti za mejno deformacijo objetega betona. To je v obravnavanih primerih 
povzročilo precejšnje razlike pri oceni mejne ukrivljenosti prereza, vplivalo pa je tudi na oceno 
rotacijske kapacitete elementa.  
Ugotovili smo, da je bil v obravnavanih primerih pri oceni mejne deformacije objetega betona in mejne 
ukrivljenosti prereza najbolj konservativen postopek iz standarda Evrokod 8/3a, ki temelji na enačbah 
iz standarda Evrokod 2. Največje vrednosti za mejno deformacijo objetega betona smo v obravnavanih 
primerih določili s postopkom iz standarda Evrokod 8/2.  
Na podlagi zveze med upogibnimi momenti in ukrivljenostmi prerezov analiziranih stebrov, smo 
določili ustrezne idealizirane trilinearne zveze med upogibnimi momenti in zasuki. Te zveze 
predstavljajo ovojnice histerez, s katerimi opišemo nelinearno obnašanje vzmeti v vozliščih elementov, 
s katerimi modeliramo stebre. Ta pristop je v nalogi označen kot semi-empirični pristop. 
Maksimalni zasuki stebrov, ki smo jih določili z vsemi tremi zgoraj omenjenimi semi-empiričnimi 
metodami (Slika 5.16c), so v večini primerov med seboj primerljivi. Na prvi pogled preseneča, da so 
tudi vrednosti določene s postopkom EC8/3a primerljive z zasuki, določenimi z ostalima dvema 
metodama, saj so bile maksimalne ukrivljenosti, določene z EC8/3a, bistveno manjše kot v primeru 
ostalih dveh postopkov. Analiza pokaže, da je bila v večini stebrov vrednost dolžine plastičnega členka, 
ocenjena z EC8/3a, bistveno večja kot pri preostalih dveh metodah, kar je kompenziralo manjše 
vrednosti mejnih ukrivljenosti. Zato so mejni zasuki, določeni z vsemi tremi metodami, v večini stebrov 
med seboj primerljivi. Potrebno pa je opomniti, da so bile dolžine plastičnih členkov, določene z EC8/3a, 
glede na rezultate eksperimentov v večini obravnavanih stebrov prevelike. 
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Ovojnice histerez smo določili tudi s parametrično-empiričnim postopkom, ki je ravno tako vključen v 
standard Evrokod 8/3. Ta postopek temelji na statistični obdelavi rezultatov velikega števila obstoječih 
eksperimentov.  
Ugotovili smo, da so vrednosti za mejni zasuk stebrov, določene s parametrično-empiričnim postopkom 
v večini stebrov, manjše kot v primeru semi-empiričnih metod. To se ujema tudi z rezultati raziskav, ki 
jih najdemo v literaturi (Zevnik (2007), Vidrih (2012), Anžlin (2017)) in ki kažejo na to, da lahko semi-
empirične metode maksimalni odziv stebra precenijo. Zato smo se odločili, da bomo v cikličnih analizah 
obravnavanih stebrov upoštevali konservativnejše vrednosti, določene s parametrično-empiričnim 
pristopom.  
Primerjava analitičnih in eksperimentalnih rezultatov je pokazala sprejemljivo natančnost analitične 
napovedi cikličnega odziva stebrov. Razlika med mejnimi zasuki je bila v mejah med 2 % in 18 %. 
Togost stebrov je zelo dobro napovedana, tako pri obremenjevanju kot tudi pri razbremenjevanju stebra. 
Napoved odziva bi lahko še nekoliko izboljšali, saj so bile nosilnosti stebrov v analizi nekoliko 
podcenjene. To bi lahko dosegli s korekcijo idealizacije ovojnice histerez, s katerimi smo opisali 
nelinearni odziv stebrov in s korekcijo modela prereza, ki smo ga uporabili za analizo zveze med 
upogibnimi momenti in ukrivljenostmi. 
Analiza je pokazala, da je bila učinkovitost objetja v obravnavanih stebrih z nestandardno armaturo 
precej manjša kot v stebrih, kjer je bila armatura izvedena v skladu z vsemi določili standarda Evrokod 
8/2. V posameznih stebrih so bili koeficient učinkovitosti, posledično pa tudi mejna deformacija 
objetega betona, mejna ukrivljenost in rotacijska kapaciteta stebra približno dvakrat manjši kot v stebrih 
s standardno prečno armaturo. 
 Zaključki drugega dela naloge 
V drugem sklopu naloge smo obravnavali vpliv pomanjkljive prečne armature stebrov na potresni odziv 
tipičnega viadukta. Analizirali smo viadukt dolžine 180 m, kjer je prekladna konstrukcija podprta s 
petimi stebri višin med 8 m in 14 m in z dvema krajnima opornikoma. Prerez in armatura vseh stebrov 
je bila enaka. V enem primeru smo upoštevali pomanjkljivo prečno armaturo stebrov, ki je sicer 
zagotavljala zadostno strižno nosilnost, a ni izpolnjevala vseh zahtev standarda Evrkod 8/2 glede objetja 
betonskega jedra in preprečitve uklona vzdolžne armature. V drugem primeru smo upoštevali prečno 
armaturo, ki je izpolnjevala vse zahteve tega standarda.  
Potresni odziv obeh viaduktov smo ocenili s pomočjo poenostavljene potresne analize. Uporabili smo 
metodo N2, ki je vključena v standard Evrokod 8. V analizi smo uporabili standardni Gibersonov model 
z nelinearnimi vzmetmi v vozliščih elementov, s katerimi smo modelirali stebre. Nelinearni odziv 
vzmeti smo določili s Takedovimi histereznimi pravili. Značilne točke v ovojnicah histerez smo določili 
s postopkom, ki je določen v standardu Evrokod 8/2. V analizi smo predpostavili, da bo odziv prekladne 
konstrukcije elastičen (tako kot zahteva standard Evrokod 8/2). Analizo smo naredili s programom 
OpenSees. 
Ugotovili smo, da prečna armatura v obravnavanem primeru bistveno vpliva le na deformacijsko 
kapaciteto objetega betona in posledično na deformacijsko kapaciteto stebrov in viadukta. Prečna 
armatura v obravnavanem primeru ni imela bistvenega vpliva na upogibno nosilnost stebrov ter na 
deformacije ob nastanku prvih razpok in na meji tečenja vzdolžne armature. 
Ugotovili smo, da nestandardna prečna armatura v stebrih zmanjša učinkovitost objetja stebrov. V 
primerjavi s standardno prečno armaturo, se koeficient učinkovitosti v obravnavanem primeru zmanjša 
za približno 30 %. Zaradi bistveno večje količine standardne prečne armature, so bile stranske efektivne 
napetosti, ki jih prerez stebrov lahko prenese, približno trikrat večje kot tiste pri nestandardni prečni 
armaturi. Največja tlačna deformacija v objetem betonu je bila pri standardni prečni armaturi večja za 
približno 50 %.  
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Približno za 20 % je bila večja maksimalna ukrivljenost, ki jo lahko značilen prerez prenese v primeru 
standardne prečne armature. Deformacijska kapaciteta stebra (mejni povprečni zasuk stebra) se je v 
primeru standardne armature povečala za 20 %.  
Pomanjkljiva prečna armatura je ravno tako imela pomemben vpliv le na deformacijsko kapaciteto 
viadukta. Glede na to, da ni bistveno vplivala na upogibno nosilnost stebrov, ravno tako ni imela 
pomembnejšega vpliva na nosilnost celotne konstrukcije. Deformacijska kapaciteta viadukta, ki smo jo 
definirali kot maksimalni pomik, pri katerem se poruši prvi steber, je bila v primeru standardne prečne 
armature večja tudi za 20 %. 
Poleg deformacijske kapacitete obeh viaduktov, smo primerjali tudi temeljne značilnosti odziva 
ustreznega ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo. Ugotovili smo, da se v obravnavanem 
primeru nihajni čas in nosilnost tega sistema bistveno ne razlikujeta, če so stebri armirani s standardno 
ali nestandardno armaturo. To ne preseneča, saj je obravnavani viadukt precej regularna konstrukcija, 
že prej pa smo ugotovili, da prečna armatura ni imela bistvenega vpliva na odziv stebrov pred tečenjem 
vzdolžne armature in na upogibno nosilnost stebrov. Ugotovili pa smo, da se maksimalni pomik, ki ga 
lahko prenese sistem z eno prostostno stopnjo, posledično pa tudi viadukt, v primeru nestandardne 
prečne armature zmanjša za 20 %, maksimalni pospešek temeljnih tal, pri katerem se doseže ta pomik, 
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